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Resumen. 
 
 
La problemática del sismo es uno de los fenómenos más impredecibles y desbastadores 
naturales que se ha llevado miles de muertos en diferentes partes del mundo. La preocupación 
de salvaguardar vidas humanas es el objetivo primordial del diseño sismorresistente.  
 
Con esta tesina se trata de demostrar las reales preocupaciones de la sociedad científica dado 
que la gran mayoría de los países van ajustando las normativas para cumplir con ese objetivo. 
Por otro lado con este trabajo se busca la inquietud de dar algún tipo de solución para aquellas 
edificaciones que han sido diseñadas con normativas antiguas y obsoletas que no cumplen con 
los requisitos de seguridad para las personas.  
 
Con las conclusiones se reflexiona no sólo de la importancia de un buen diseño desde el primer 
momento que se conceptualiza la estructura sino dar respuesta con nuevas investigaciones y 
experimentos de materiales y tecnologías que permitan ayudar a resolver los problemas 
planteados. 
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Capítulo I - Introducción. 
 
1. Problemática. 
Es sabido que el sismo es un fenómeno de la naturaleza que genera miles de pérdidas humanas y 
daños materiales en diferentes partes del planeta. Las últimas catástrofes han demostrado el mal 
funcionamiento de las estructuras y que muchas de ellas se deben a que fueron construidas con 
códigos obsoletos y antiguos que no contemplaban como objetivo evitar pérdidas humanas. 
En las últimas décadas ha habido un gran avance en el desarrollo del diseño sismorresistente y 
que ha obligado a muchos países a actualizar sus códigos de construcción y diseño de las 
edificaciones. No obstante la incertidumbre de la comunidad científica sobre el comportamiento 
real de los edificios actualmente construido, ha motivado a realizar diversos estudios del 
comportamiento sísmico y la verificación de la resistencia sobre dichas estructuras. De esta 
manera se podrán realizar podrán programas de actuación sobre aquellas estructuras que no 
cumplan los requisitos actuales para prevenir catástrofes con pérdidas de vida humana. Así 
mismo estos estudios deben ir acompañados de propuestas de soluciones ya sea con refuerzos 
de las estructuras u bien con sistemas de aislamiento sísmico para disminuir las acciones 
horizontales sobre las estructuras. 
 
La presente investigación radica en el estudio del comportamiento de un edificio ubicado en la 
provincia de Mendoza en la República Argentina. Mendoza es una provincia ubicada en la parte 
centro oeste del país, limitada por Chile. En esta zona confluyen las placas de Nazca y la 
Sudamericana y por tanto es una zona de alta peligrosidad sísmica.   La zona de Mendoza 
presenta una historia sísmica importante. En los últimos 200 años ocurrieron al menos 15 
terremotos que ocasionaron daños en las construcciones. El antecedente histórico más 
importante lo constituye el terremoto de 1861, que provocó la destrucción total de la ciudad y 
ocasionó la muerte del 50 % de las personas.  También podemos citar el de 1927, que produjo 
cuantiosos derrumbes y dejo una veintena de heridos y el de 1985 que midió 6 grados en la 
escala de Richter. Dada la historia sísmica, Mendoza es una de las pioneras en América en 
comenzar a diseñar teniendo en cuenta los efectos del sismo, pero con el terremoto de 1985 se 
decidió redactar un nuevo código aplicando las nuevas tendencias de diseño en las que se tiene 
en cuenta la ductilidad de la estructura con el objeto de evitar pérdidas humanas. Así en 1987 
surge el Código de Construcciones Sismorresistente de la Ciudad de Mendoza.  
 
Con el terremoto de Chile de grado 8 en la escala de Richter, se plantea una nueva 
preocupación, ya que hasta el momento Mendoza nunca ha llegado a tener un sismo de tal 
magnitud. A pesar de que en el año 2000 se realizó una actualización del código a nivel 
nacional, la burocracia y posiblemente intereses políticos no fueron aprobados y puestos en 
vigor luego de casi 20 años. Por otro lado varias universidades han comenzado a realizar 
estudios sobre edificios construidos en la década de los 70 con códigos viejos y obsoletos que 
probablemente no se caerían durante un terremoto pero sufrirían graves daños sobre la 
estructura. El objeto de estos estudios que realizan las universidades es principalmente 
desarrollar sistemas de refuerzos y sistemas de aislamiento sísmicos e implantarlos en edificios 
emblemáticos como hospitales, gubernamentales, etc. 
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2. Objetivos 
 
2.1. Objetivo General 
Comprobar que un Edificio diseñado y construido en la década de los setenta en la ciudad de 
Mendoza cumple con los requisitos de diseño de las normativas vigentes y proponer posibles 
soluciones de refuerzo para que aquellos elementos que puedan arriesgar la seguridad global de 
la estructura. 
 
2.2. Objetivos Específicos. 
• Modelar un Edificio existente perteneciente a la ciudad de Mendoza, Argentina. 
 
• Aplicar el análisis modal espectral con el espectro de diseño vigente en la normativa 
actual y el antiguo con el que fue diseñada la estructura. 
 
• Evaluar su comportamiento estructural en función de su regularidad estructural. 
 
• Comprobar que la estructura fue correctamente diseñada bajo la normativa antigua. 
 
• Comprobar si la estructura verifica bajo los criterios actúales de diseño y cumple con 
los requisitos de las normativas vigentes en Argentina (CIRSOC y CCSRM 87) 
 
• Proponer soluciones de refuerzo para aquellos elementos que no cumple con las 
normativas vigentes. 
 
 
3. Metodología 
La estructura se modelará con el programa SAP2000 V14, el cual es una herramienta muy 
potente que nos permite introducir toda la estructura de forma sencilla e intuitiva. Así mismo 
nos permite introducir nuestro espectro de diseño para el análisis modal espectral. Con el mismo 
programa verificaremos el diseño, ya que tiene incorporado los requisitos de varias normas de 
diferentes países entre ellas la ACI 318, la cual es la principal referencia de la normativa 
Argentina.  
 
Para el caso de la comprobación de la estructura con la normativa antigua se realizará 
manualmente aquellos elementos críticos o relevantes que pudieran afectar al diseño global. 
Luego los elementos que no verifiquen con la normativa ACI318, se verificarán manualmente 
con la norma CIRSOC y además se verificará su comportamiento como estructura frágil, lo cual 
se realizará utilizando un valor de reducción por ductilidad mucho menor al que permite la 
norma. 
 
Con el programa se comprobarán los desplazamientos relativos entre pisos, es decir las 
distorsiones, verificando que no sobrepasan los valores permitidos por las normas. Además nos 
permite evaluar el comportamiento real de los forjados como diafragmas rígidos, ya que los 
diseñaremos como Shell en todos los pisos. 
 
Finalmente propondremos soluciones de refuerzo para aquellos elementos que no verifican 
ninguna de las condiciones impuestas, es decir, como estructura dúctil o frágil y que por lo tanto 
podrían poner en peligro la vida de las personas. 
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Capítulo II - Estado del Conocimiento. 
 
Primera Parte: Conceptos de Ingeniería Sísmica 
 
1. Sismología. 
Estudio del fenómeno sísmico 
La humanidad ha experimentado a lo largo de la historia el efecto destructivo de los terremotos, 
los cuales han originado grandes pérdidas económicas y centenares de miles de víctimas. Este 
fenómeno natural se manifiesta a través de la vibración o movimiento de la superficie terrestre 
en distintas direcciones como resultado de la propagación de ondas sísmicas. Sin embargo, el 
hombre tardó mucho tiempo en explicar, con fundamentos científicos, el origen de los 
terremotos. Diversas ideas o razones fueron propuestas a los largo de los siglos, algunas 
fundamentadas en factores naturales y otras simplemente basadas en supersticiones o creencias 
religiosas. 
 
Rossi propuso que el origen de los terremotos se debía a violentas tormentas de vapor de agua y 
gases provenientes del magma terrestre que se producían en el interior de la corteza. Esta idea se 
conoció como “teoría explosiva de los sismos”. Otros sismólogos creyeron que la actividad 
sísmica estaba asociada a los movimientos de lava producidos por las erupciones volcánicas. 
Como se indica posteriormente, este tipo de terremotos se denominan volcánicos, sin embargo 
no son la fuente principal de sismos. De gran importancia fue el aporte de A. Von Humboldt 
quien distinguió el origen volcánico y tectónico de los terremotos y las investigaciones de E. 
Suess que mostraron por primera vez la relación entre los sismos y la formación de pliegues 
geológicos. 
 
A los efectos de estudiar los mecanismos generadores de terremotos es necesario conocer, 
aunque más no sea en forma general, la estructura y configuración del globo terráqueo. 
 
Composición de la tierra 
Los científicos creen que la Tierra se formó hace 4600 millones de años, probablemente después 
de que una masiva explosión originó una nube de polvo y gas. Fuerzas gravitatorias hicieron 
que las partículas se combinaran en una masa caliente de material fundido. El transcurso del 
tiempo, acompañado de complejos procesos químicos, físicos y biológicos llevaron al estado 
actual de la Tierra. Las rocas más antiguas de las que se conocen tienen de 4000 a 3800 
millones de años y se encuentran en Groenlandia. Las primeras bacterias y algas aparecieron 
hace unos 3500 millones de años, mientras que los mamíferos tienen una antigüedad de 65 
millones de años. Los ancestros del ser humano aparecieron hace sólo 4 millones de años. No se 
han encontrado signos reconocibles que permitan estudiar lo ocurrido durante los primeros 600- 
800 millones de años de historia de la Tierra. 
 
La Tierra, con un radio promedio de 6370 km, está formada por tres capas concéntricas 
principales: núcleo, manto y corteza; estas capas se formaron cuando la Tierra comenzó a 
enfriarse y los materiales más pesados y calientes se hundieron, concentrándose en el centro. El 
núcleo, ubicado en la parte central, presenta una capa interna de material sólido y denso, 
mientras que la parte exterior, compuesta por metales fundidos (densidad 13.5 t/m3) se 
encuentra sometida a grandes presiones y temperaturas. El manto tiene un espesor de 
aproximadamente 2900 km y está constituida por distintos tipos de rocas. La parte externa del 
manto se denomina astenosfera y se comporta como un medio visco- elástico capaz de fluir 
plásticamente, debido al estado parcialmente fundido de las rocas. Las temperaturas interiores 
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varían desde unos 6000ºC en la parte central del núcleo hasta 1000ºC en la astenosfera. Ver 
Figura II.1.  
 
 
Fig. II.1. Conformación de la Tierra 
 
La capa más externa es la corteza, comparable a “la cáscara” del globo terrestre debido a su 
reducido espesor en relación al radio de la Tierra. Las características de la corteza son 
considerablemente distintas en los océanos y continentes. Las cuencas oceánicas están 
constituidas por rocas basálticas muy resistentes, con espesor variable entre 5 y 10 km. Las 
plataformas continentales son más livianas, formadas principalmente por rocas graníticas sobre 
un basamento de basalto, con un espesor promedio de 35 km que puede llegar a un máximo de 
75 km. La corteza terrestre es deformada, plegada y fracturada debido a las corrientes de 
convección térmica originadas en el manto, lo que explica  el carácter irregular de la superficie 
terrestre. Los movimientos y deformaciones que se producen en la corteza están ligados a las 
características mecánicas de la litosfera que es la envolvente externa, rígida y resistente del 
planeta. La litosfera comprende la corteza en sí y la parte superior del manto, con un espesor 
promedio de 100 km.  La división entre el manto y la corteza está caracterizada por ser una 
superficie donde se producen significativos cambios en la velocidad de propagación de las 
ondas sísmicas, que se denomina discontinuidad de Mohorovicic o simplemente Moho. El 
estudio de la composición de la Tierra muestra claramente que la idea de un planeta rígido y 
“sólido como la roca” es totalmente errónea y representa un obstáculo para entender los 
procesos geológicos que en ella ocurren. 
 
Tectónica de placas 
La teoría de tectónica de placas o nueva tectónica global, ampliamente aceptada en la 
actualidad, considera que la litosfera está dividida como gran mosaico de 17 placas principales 
que se desplazan lateralmente una con relación a las otras impulsadas por corrientes de 
convección del manto terrestre. Por lo tanto, el término “tectónica” se refiere al estudio a gran 
escala de la estructura y características de deformación de la Tierra, sus orígenes, relaciones y 
movimientos. Existe en la actualidad evidencia de que las placas se mueven, se mueven a 
diferentes velocidades y las velocidades de movimiento  varían de acuerdo a la dirección. 
Además la misma placa puede moverse con velocidades distintas en diferentes direcciones y 
rotar alrededor de distintos polos. Las placas más importantes son la del pacífico, la Australiana, 
la Antártica, las de América del Norte y del Sur, la de Nazca, la Euroasiática y la Africana. 
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Estas ideas comenzaron a gestarse cuando algunos estudiosos se dieron cuenta de la similitud de 
las costas de América del Sur y África que parecen encajar entre sí como piezas de un 
rompecabezas, especulando que esos dos continentes podrían haber estado unidos mucho 
tiempo atrás. De esta forma, Placet creía que el Océano Atlántico se formó por el hundimiento 
de una gran isla, “Atlántida”, mientras que Von Humboldt atribuía la separación de los dos 
continentes a fenómenos de erosión. A principios del siglo XX, A. Wegener, un meteorólogo 
alemán, propuso que en algún momento todos los continentes estuvieron unidos formando una 
gran masa continental que ellos llamaron Pangea (del griego “todas las tierras” Fig.II.2). Por 
alguna razón este supercontinente comenzó a fracturarse y a dividirse al inicio del Mesozoico y 
los fragmentos, actuales continentes, comenzaron a desplazarse lentamente sobre un manto 
líquido. Esta teoría se conoció como deriva de los continentes y fue ampliamente rechazada por 
la comunidad científica internacional. En las últimas décadas, la investigación en el campo de la 
geofísica, oceanografía, geología y sismología han confirmado las ideas básicas de Wegener, 
que han quedado plasmadas en la moderna teoría de la tectónica de placas. Hay diferencias 
importantes entre las teorías de la deriva continental y de tectónica de placas. La tectónica de 
placas es más general dado que incluye a la superficie de la Tierra en su totalidad y no sólo los 
continentes. Además, la tectónica de placas explica en forma conveniente el mecanismo por el 
cual se producen los movimientos y deformaciones de la litosfera. 
 
 
Fig.II.2. Continentes y placas  en los que se divide la corteza terrestre según la tectónica de placas 
 
La idea de movilidad de la corteza planteó numerosas incertidumbres hasta que la parte más 
extensa de la superficie del planeta, es decir los océanos, pudo ser estudiada en detalle gracias al 
desarrollo tecnológico de las embarcaciones para investigación y el invento del sonar. Por 
mucho tiempo se creyó que el fondo de los océanos era una superficie prácticamente plana, sin 
accidentes de importancia. Sin embargo, los oceanógrafos descubrieron una extensa cordillera 
en el Océano Atlántico que se extiende como una gigantesca costura desde la Antártida hasta 
Islandia. Algo similar se descubrió posteriormente en el Océano índico y en el Pacífico. 
Estudios detallados del fondo marino, en base a mediciones magnéticas, expediciones 
submarinas, perforaciones y toma de muestras, revelaron que las rocas son tanto más viejas 
cuando más se aleja de la cadena montañosa o dorsal oceánica. Este hecho se explicó 
considerando que el material incandescente o magma aflora a la superficie en la cima de las 
dorsales, a través de una depresión central llamada “rift”. El material fundido se extiende sobre 
el fondo marino y se solidifica, empujando a la corteza hacia ambos lados a razón de varios 
centímetros por año. Es decir que las depresiones de las dorsales oceánicas son las zonas activas 
a partir de las cuales se produce la expansión del fondo marino. Esto explica el porqué de la 
disgregación del supercontinente, Pangea de acuerdo a la teoría de la deriva continental. 
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Obviamente que si la Tierra no se expande, el aporte de material nuevo en las dorsales debe 
compensarse con material que desaparece en otras zonas del planeta. Esto ocurre cerca de las 
plataformas continentales donde la placa oceánica (de material basáltico más pesado) se 
sumerge debajo de la placa continental y el material de la litosfera es nuevamente fundido para 
pasar a integrar el manto. El proceso de ascenso y descenso de material en el manto se debe a la 
presencia de corrientes de convección térmica, originadas por las grandes diferencias de 
temperatura entre el núcleo y la corteza. La zona donde se sumerge la placa oceánica se 
denomina zona de subducción (Fig. II.3.) y se caracteriza por una trinchera o fosa marina frente 
a la costa (por ejemplo, la fosa Tonga- Kermadec en el Pacífico occidental que tiene 10 km de 
profundidad). 
La dinámica de la corteza terrestre muestra que unas placas tienden a separarse entre sí como 
resultado del aporte de nuevo material cortical mediante la inyección de magma; este es el caso 
de la placa Sur Americana y la Africana. En otros casos las placas colisionan en forma frontal, 
produciendo el plegamiento de la corteza y por lo tanto el levantamiento de cadenas montañosas 
como el Himalaya. Otras veces la colisión frontal produce el hundimiento de una placa debajo 
de otra. Un caso típico de esta situación es la placa de Nazca que se sumerge debajo de la placa 
de Sur América en la costa chilena. 
 
 
Fig.II.3.  Formación y subducción de la litosfera 
 
Existe una estrecha vinculación entre la tectónica de placas y los terremotos, tal como puede 
observarse al estudiar la distribución de los sismos registrados, los cuales no se encuentran 
aleatoriamente distribuidos sino que se concentran significativamente en los bordes de las placas 
(el 95% de la energía sísmica es liberada en los límites entre placas). Se observa una alta 
ocurrencia de sismos intensos y actividad volcánica en una zona periférica del Océano Pacífico 
desde la Patagonia, pasando por Chile, Perú, el istmo de América Central, México, California. 
Continúa en Alaska y se extiende formando un arco con la península de Kamchatka, Japón, 
Filipinas para termina en Fiji y Nueva Zelanda. Esta zona se conoce como Anillo de Fuego del 
Pacífico o Cinturón Circum- Pacífico. Algo similar ocurre en la zona que rodea el Mar 
Mediterráneo, pasando por Turquía, Irán, Asia Central y el Himalaya, que se conoce como 
Franja Sísmica Alpino- Asiática. Por lo tanto existen regiones con alta sismicidad y otras donde 
la ocurrencia de terremotos es despreciable o nula. 
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Mecanismo de los terremotos 
 
Generalidades 
Actualmente se reconoce que el mecanismo principal que desencadena los terremotos está 
asociado a la deformación de la corteza rocosa que forma el estrato externo de la Tierra. Es 
estado tensional inducido en los materiales sólidos origina deformaciones que se traducen en: 
(1) cambio en el tamaño y/o forma del material y (2) fractura del material. Si el sólido es 
sometido a un estado tensional reducido, la deformaciones desaparecen cuando las tensiones se 
eliminan (proceso reversible, deformación elástica). Si las tensiones aplicadas exceden el límite 
elástico el material fluye plásticamente, presentando deformaciones permanentes cuando las 
tensiones son eliminadas. Las rocas ubicadas a grandes profundidades se deforman 
generalmente en forma plástica debido a las condiciones de alta presión y temperatura 
existentes. Contrariamente, las rocas localizadas cerca de la  superficie sufren una falla frágil 
(fractura) cuando su capacidad de deformación es excedida. La resistencia a la ruptura de la roca 
depende principalmente de su resistencia a la compresión y tracción,  temperatura, presión de 
confinamiento, presencia de líquidos, velocidad y duración del proceso de deformación. Como 
resultado de las deformaciones de la corteza terrestre se originan fallas, es decir zonas de 
fractura a lo largo de las cuales se producen movimientos relativos. Estos desplazamientos 
representan el mecanismo desencadenante de los sismos denominados tectónicos. Es decir que 
el movimiento de la falla produce el terremoto y no viceversa. 
 
La zona en el interior de la corteza donde se originan las ondas sísmicas se denomina 
hipocentro. Estas ondas se propagan hasta alcanzar la superficie provocando el movimiento 
oscilatorio irregular del suelo que es típico de este fenómeno. El punto teórico sobre la 
superficie, determinando por un radio terrestre que pasa por el hipocentro, se denomina 
epicentro. La idealización del hipocentro como un foco de ondas es sólo una aproximación. En 
realidad el desplazamiento relativo de la falla se produce  a lo largo de una zona que puede ser 
muy extensa. Por ejemplo la falla de San Andrés, en Estados Unidos, origina terremotos a lo 
largo  de una línea de más de 400 Km. En el terremoto de Alaska de 1964 el desplazamiento de 
la falla ocurrió a lo largo de aproximadamente 600 km. 
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Fig.II.4. Evolución del Continente Pangea. 
 
El continente Pangea tal como se supone que era hace 200 millones de años (sismos tectónicos), 
luego de su lento movimiento de deriva comienzan a separarse para adoptar la configuración 
indicada en el plano central hace 135 millones de años al final del Jurásico. Finalmente, hace 65 
millones de años, al final del Cretácico, los continentes tenían una disposición similar a la actual 
(parte inferior). Fig.II.4. 
 
Tipos de terremotos 
La mayoría de los terremotos se producen debido a desplazamientos internos de la corteza 
(sismos tectónicos), pero también pueden originarse debido a la actividad volcánica que produce 
movimientos violentos de lava y roca, y por el derrumbe natural de cavernas subterráneas. 
Además la actividad humana puede originar terremotos a través de explosiones accidentales o 
provocadas (pruebas nucleares) o bien por alteración significativa de las condiciones en amplias 
zonas (por ejemplo debido a la construcción de presas). Por lo tanto, los terremotos pueden 
clasificarse, teniendo en cuenta su origen, en tectónicos, volcánicos, por derrumbamientos o 
artificiales. Existen casos particulares de sismos, generalmente leves, que pueden originarse por 
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otras causas, como ser el impacto de un meteorito (Siberia, 1908), grandes deslizamientos de 
tierras (deslizamientos del monte Pamir, 1911) o colapso de una presa. 
 
De acuerdo a la profundidad del foco o hipocentro los terremotos pueden clasificarse en cuatro 
tipos: (1) superficiales, con profundidades menores de 20 km, (2) someros, entre 20 y 70 km, 
(3) intermedios, entre 70 y 300 km y (4) profundos, con profundidades mayores de 300 km. Esta 
clasificación es sólo indicativa, pudiendo variar entre distintas zonas sísmicas. Los terremotos 
superficiales son los que producen mayor daño y destrucción, representando el 75% del total de 
la energía sísmica liberada anualmente.  
 
Otro criterio para clasificar los terremotos es en base al lugar, relativo a las placas tectónicas, en 
el que se producen. Los sismos interplaca son aquellos generados en los bordes o límites de las 
placas litosféricas, mientras que los sismos intraplaca son los que se producen en fallas 
geológicas locales alejadas de los bordes de las placas. 
 
La Teoría del Rebote Elástico 
Después del gran terremoto que afectó San Francisco en 1906, mediciones de campo y 
relevamientos topográficos de precisión mostraron que las rocas localizadas al oeste de la falla 
de San Andrés se habían movido considerablemente hacia el noroeste. En base a los datos 
medidos, Reid propuso la teoría del rebote elástico que puede resumirse en tres puntos: 
 
1. Cuando un terremoto ocurre a lo largo de una falla, las tensiones concentradas a lo 
largo de un cierto período de tiempo son eliminadas resultando en un estado no 
deformado de las rocas circundantes. 
 
2. A lo largo del tiempo, la corteza terrestre acumula deformaciones debido a 
distorsiones y movimientos de las rocas. 
 
3. En cierto tiempo y en ciertos puntos de la falla, las tensiones acumuladas exceden la 
resistencia friccional entre los bloques rocosos produciendo un deslizamiento 
relativo en forma abrupta (rebote elástico). De esta forma la energía de deformación 
acumulada en la falla se libera a través de ondas sísmicas que se propagan por los 
distintos estratos que conforman la Tierra, alcanzando la superficie terrestre. 
 
Se considera que la parte superior de la corteza (litosfera), con un espesor de 15 a 20 km, está 
formada por rocas rígidas de gran dureza y resistencia que pueden deformarse elásticamente y 
acumular energía de deformación. A mayor profundidad (aproximadamente hasta 80 km), las 
rocas muestran un comportamiento dúctil con deformaciones plásticas. El desplazamiento de la 
parte profunda de la corteza origina deformaciones elásticas en la parte superior rígida, que 
pueden determinarse mediante mediciones geodésicas. 
 
La teoría del rebote elástico es un modelo simplificado que explica satisfactoriamente la 
ocurrencia de sismos de foco superficial. Sin embargo, esta teoría no se puede aplicar a sismos 
profundos originados en las zonas de subducción. Es importante destacar, además, que existen 
algunas fallas donde la roca no rebota súbitamente como indica el modelo descrito, sino que se 
deforma según un proceso continuo y uniforme llamado flujo plástico o deslizamiento asísmico 
(porque no produce terremotos). El origen  de este fenómeno no es del todo conocido pero se 
estima que puede ser debido a la presencia de rocas alteradas o suaves que se comportan como 
lubricante (serpentinita o talco). 
 
Las deformaciones y desplazamientos de la corteza terrestre pueden medirse actualmente con 
precisión usando distintos instrumentos. El geodímetro, por ejemplo, mide el tiempo requerido 
por un haz de luz láser en ir y volver desde el instrumento hasta un retro reflector. Se puede 
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determinar la distancia entre los dos puntos en base a la velocidad de la luz. Como este último 
parámetro depende de las condiciones atmosféricas, es necesario realizar correcciones teniendo 
en cuenta los valores de temperatura, presión y humedad a lo largo de la línea de medición. 
Otros instrumentos, como el sismógrafo de deformaciones inventado en el 1930, permiten medir 
deformaciones locales de la corteza en base a los cambios de presión experimentados por un 
fluido contenido en un recipiente especial. 
 
Tipos de fallas 
Se denomina falla geológica al plano de fractura de la roca de la corteza terrestre, a través del 
cual se han producido desplazamientos relativos. Durante un sismo, un bloque de la corteza 
terrestre se mueve con respecto al bloque adyacente. El movimiento relativo de los bloques 
puede ser vertical, horizontal o combinado y se denomina rechazo de la falla. Cuando la falla 
intercepta la superficie terrestre se manifiesta en forma más o menos aparente, formando la traza 
de la falla. Sin embargo, los vestigios superficiales de la falla tienden a desaparecer por acción 
de la erosión, presencia de vegetación o actividad humana.  
 
Los distintos tipos de falla (Fig.II.5.) pueden clasificarse en cuatro grupos principales, según sea 
el tipo de movimiento relativo: 
 
 Falla transcurrente  (o de rumbo): el movimiento se produce fundamentalmente en la 
dirección horizontal dado que los dos bloques se desplazan lateralmente con sentidos opuestos. 
 
 Falla normal: se produce cuando el plano de falla es oblicuo respecto al horizonte y los 
bloques adyacentes están sometidos a tensión. En este caso el movimiento es predominante en 
la dirección vertical, y las fuerzas inducidas en la roca son perpendiculares a la falla. 
 
 Falla inversa: se produce cuando el plano de falla es oblicuo respecto al horizonte y los 
bloques adyacentes están sometidos a compresión. 
 
 Falla vertical: es un tipo particular de falla normal o inversa en la cual el plano de falla 
y el movimiento relativo entre los bloques es predominantemente vertical. 
 
 
 
 
Fig.II.5.  Tipos de fallas geológicas 
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En muchos casos, el desplazamiento de la falla es compuesto, esto es con componentes en la 
dirección vertical y horizontal. Por lo tanto el tipo de falla se considera como una combinación 
de los dos de los grupos descriptos  anteriormente. 
Las fallas también pueden clasificarse en activas o inactivas dependiendo si existen evidencias o 
no de su movimiento en tiempos geológicos recientes. Sin embargo no hay común acuerdo para 
definir “reciente”. En forma genérica, puede decirse que fallas activas son aquellas que han 
experimentado desplazamiento en tiempos recientes, esto es en los últimos miles de años. 
 
Ondas sísmicas 
Cuando las rocas de la corteza terrestre se fracturan, o se desplazan en forma brusca, por acción 
de las fuerzas tectónicas se libera una gran cantidad de energía en forma repentina. Esta energía 
es disipada principalmente en forma de calor, mientras que otra parte se irradia como ondas 
sísmicas. Las ondas sísmicas se propagan desde el foco o hipocentro (zona donde se inició la 
ruptura) en todas las direcciones y hacen vibrar la superficie de la Tierra, siendo percibida por 
las personas como temblores (movimientos de baja o mediana intensidad) o terremotos 
(movimientos fuertes que originan daños). Se denomina epicentro a la proyección vertical del 
foco sobre la superficie terrestre. 
 
De acuerdo al medio en que se propagan las ondas sísmicas pueden dividirse en ondas internas 
o de cuerpo y ondas superficiales. Las ondas de cuerpo se propagan a través del interior de la 
Tierra y pueden subdividirse en: 
 
 Ondas  primarias u ondas P: que hacen vibrar una partícula en el sentido propagación 
de la onda, originando compresiones y dilataciones del medio en el cual se transmiten. El 
movimiento de estas ondas es similar al del sonido y por ello también se las denomina ondas de 
compresión. Cuando las ondas P alcanzan la superficie, parte de la misma se trasmite a la 
atmósfera como ondas sonoras, las que pueden ser percibidas por animales o personas. 
 
 Ondas secundarias u ondas S: que hacen vibrar una partícula horizontalmente en 
sentido perpendicular a la dirección de propagación, produciendo esfuerzos de corte en el medio 
en el que se trasmiten. Dada sus características, este tipo de onda no puede propagarse en 
medios líquidos (como los océanos o el núcleo externo de la Tierra). 
 
Las ondas P se propagan con velocidades mayores que las ondas S originadas por el mismo 
sismo. Las velocidades de propagación dependen fundamentalmente de las características del 
medio (densidad, módulo de incompresibilidad y módulo de rigidez). Como ejemplo, se indican 
las velocidades típicas de las ondas P, Vp y de las ondas S, Vs en dos medios diferentes: 
 
  Granito:        Vp= 5.5 km/s               Vs= 1.5 km/s 
  Agua:             Vp= 1.5 km/s  Vs= 0 km/s 
 
La diferencia de velocidad de propagación es de fundamental importancia para ubicar el 
epicentro de un sismo. Para ello, los sismólogos usan registros del desplazamiento del terreno 
en función del tiempo (sismogramas) y midiendo la diferencia de tiempo entre las llegadas de 
las ondas P y S pueden determinar la distancia desde la estación de registro a al que se produjo 
el sismo (pero no la dirección – Ver Fig.II.6.). Combinando los resultados de por lo menos tres 
estaciones se puede ubicar mediante un proceso similar a una triangulación la ubicación del 
epicentro. 
El segundo grupo de ondas se denomina ondas de superficie porque se propagan solamente en la 
superficie terrestre, esto es en una zona de la corteza que puede alcanzar hasta 30 km de 
profundidad. Las ondas superficiales son las responsables principales del daño ocasionado por 
los terremotos sobre las construcciones. Pueden distinguirse dos tipos de ondas S, de acuerdo al 
movimiento que originan: 
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a. Ondas Love: cuyo movimiento es similar al de las ondas S, haciendo que el 
terreno se desplace en sentido perpendicular a la dirección de propagación 
sin movimiento vertical. 
 
b. Ondas Rayleigh: cuyo movimiento es similar al de las ondas en la superficie 
del agua, esto es desplazando una partícula sobre un  plano que apunta en 
dirección de la trayectoria de las ondas con un movimiento elíptico 
horizontal y vertical simultáneamente. 
 
Las ondas se propagan en el interior de la Tierra y en su superficie de acuerdo a las leyes 
generales de la física de ondas, de modo que al encontrar discontinuidades en su recorrido se 
reflejan y refractan como las ondas luminosas o sonoras. En un punto cualquiera sobre la 
superficie, el originado por un terremoto resulta de la compleja superposición de ondas de 
distinto tipo (de cuerpo o superficiales) y de distinto origen, dado que algunas provienen 
directamente del foco y otras son el resultado de ondas que se reflejan o refractan en las 
interfaces o discontinuidades existentes en la Tierra. 
 
Fig.II.6. Ondas P y S. 
 
 
Fig.II.7. Ondas Rayleigh y Love 
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Medición y cuantificación de terremotos 
 
Instrumentos de medición 
Desde la antigüedad el hombre trató de detectar los terremotos y medir de alguna forma sus 
efectos. Un ejemplo típico de estos intentos es el sismoscopio ideado por los chinos en el año 
126 que consistía   en un cuerpo esférico con ocho cabezas de dragón fijadas a igual altura. En 
cada cabeza se colocaba una bola metálica, que ante la ocurrencia de un terremoto, caía sobre un 
recipiente ubicado debajo de la cabeza, marcando así en forma aproximada la dirección del 
sismo. Otros aparatos similares se construyeron usando un recipiente con líquido (agua o 
mercurio, por ejemplo); este líquido al derramarse indicaba la dirección y la intensidad del 
terremoto. En Italia, se ideó en el siglo XVIII un sismoscopio basado en un péndulo de gran 
masa colgado de un hilo largo, que tenía en su extremo inferior una aguja que marcaba sobre 
una capa de arena la dirección y amplitud del movimiento producido por el sismo. 
Posteriormente, este instrumento fue perfeccionado con el uso de una banda de papel u otro 
mecanismo similar que permitía un registro más preciso del movimiento. Este tipo de 
instrumentos, con ciertas mejoras, se continua usando en la actualidad, sin embargo no presenta 
la precisión de los instrumentos modernos y no permite registrar la “historia del movimiento” 
(esto es la variación de la aceleración o desplazamiento del terreno en función del tiempo). 
Con el progreso de la tecnología se desarrollaron instrumentos más sensibles, denominados en 
general sismógrafos, capaces de registrar en forma continua y en relación con el tiempo los 
movimientos del terreno cuando ocurre un sismo.  
 
Un sismógrafo (Fig.II.1.8) consta básicamente de tres partes: 
 
a. El sismómetro que responde al movimiento del suelo, en la dirección vertical u 
horizontal y lo convierte en una señal, formado básicamente por un péndulo que 
oscila ante la ocurrencia del sismo. El movimiento del péndulo es normalmente 
transformado en una señal eléctrica. Esta parte del instrumento cuenta con 
dispositivos de amortiguamiento para evitar la vibración libre del péndulo, además 
de filtros para eliminar las vibraciones o ruidos de fondo. 
 
b. Un sistema de amplificación que permite aumentar la precisión del registro del 
movimiento. 
 
c. Un sistema de registro de la señal amplificada para graficar la variación del 
movimiento a lo largo del tiempo.  
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Fig.II.8.  Esquema indicativo de los componentes de un sismógrafo 
 
Los instrumentos más modernos, muy compactos y preciso, se basan en componentes 
electrónicos y tecnología digital, por los cual el tiempo de procesamiento de los datos es menor. 
Las estaciones sismológicas incluyen usualmente tres sismógrafos que permiten registrar las 
componentes del movimiento en dos direcciones horizontales perpendiculares y en la dirección 
vertical. Además se dispone de distintos tipos de instrumentos para registrar, por ejemplo, ondas 
largas de sismos lejanos (frecuencias bajas) y otro para ondas de sismos próximos o medianos 
(frecuencias altas). Estos últimos instrumentos, llamados sismógrafos de movimiento fuerte o 
acelerógrafos, son más robustos y menos sensibles para registrar las sacudidas  violentas 
originadas por sismos cercanos. El registro proporcionado por el instrumento (acelerograma) 
indica la variación de la aceleración a lo largo del tiempo y proporciona información de gran 
utilidad para los ingenieros estructurales. Los sismógrafos generalmente operan en forma 
continua durante las 24 horas del día, mientras que los acelerógrafos tienen un dispositivo que 
inicia el registro en forma automática cuando la aceleración exceda un límite prefijado 
(comúnmente 0.01 g). 
 
Organismos de investigación de numerosos países operan y mantiene redes sismológicas de 
orden local, nacional o mundial, que permiten registrar información de gran utilidad. Los 
registros obtenidos por las distintas estaciones son envidos, normalmente por radio o vía 
satélite, a una estación central donde son procesados y analizados. 
 
Los registros de aceleración, que luego serán usados en tareas de investigación y análisis, 
estructural, deber ser previamente filtrados para eliminar ruidos de fondo y escaldados para 
determinar los valores reales de aceleración (para ello se usa un factor de escala que depende de 
las características del acelerógrafo que tomó el registro). Además, se realiza una corrección del 
acelerograma usando distintas metodologías con objeto de determinar la línea de “aceleración 
cero”, debido a que el instrumento se activa recién cuando la aceleración excede cierto valor 
límite. 
 
Escalas de intensidad  
Los primeros intentos para cuantificar el efecto de los terremotos se basaron en la definición de 
escalas de intensidad basadas en la observación personal de la severidad del movimiento. El 
fundamento de estas escalas se basa en el hecho de que los daños producidos y la reacción 
humana sirven de base para la categorización de los terremotos. Es importante destacar que esta 
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clasificación no se basa en una medición instrumental y por lo tanto está afectada de cierto 
grado de subjetividad. 
 
Un gran número de escalas de intensidad han sido propuestas por investigadores y sismólogos 
de distintos países. Una de las más aceptadas a nivel internacional fue la ideada conjuntamente 
por Rossi (Italia) y Forel (Suiza) en 1883, la cual considera diez grados de intensidad. Para 
mejorar ciertas desventajas de esta escala que no consideraba edificios altos o era demasiado 
subjetiva, Mercalli introdujo en 1902 varias modificaciones. Luego, Cancani expandió la escala 
en 1923 para considerar 12 niveles de intensidad y en 1931 los sismólogos norteamericanos 
Wood y Newmann introdujeron significativos cambios que resultaron en la conocida escala 
Mercalli Modificada (MM). Se presenta a continuación dicha escala de intensidad, en la versión 
escrita por Richter en 1956 (Fig.II.9.). Como ejemplo de otras escalas de intensidad puede 
mencionarse la escala MSK desarrollada en Rusia y la escala japonesa JMA de 8 grados. Los 
sismos con rango de intensidad MM I a VI no son relevantes, mientras que la mayoría del daño 
y pérdida de vidas es ocasionada por terremotos con intensidad grado VII a IX. 
 
Las escalas de intensidad son afectadas de las sensaciones del personal observador y dependen 
de los materiales y técnicas constructivas que varían de una zona a otra, por lo que encierra un 
alto grado de incertidumbre. A pesar de estos problemas, representan una indicación 
aproximada de la fuerza del sismo y permiten evaluar la importancia  de sismos históricos 
ocurridos antes de 1900, cuando la sismología instrumental no estaba desarrollada. Además, el 
uso de escalas de intensidad permite la realización de mapas de isosistas, que son las líneas que 
unen puntos de la superficie con igual intensidad. Las isosistas, por lo tanto, indican la forma de 
irradiación de la energía sísmica. 
 
Las máximas intensidades se registran en la zona epicentral, atenuándose con la distancia. La 
forma de estas líneas normalmente depende de la orientación de la falla, longitud de la zona de 
ruptura, tipo de terrenos, formaciones geológicas, etc. 
 
GRADO DESCRIPCIÓN 
I Imperceptible. Lo registran los sismógrafos 
II Lo perciben personas en reposo, en los pisos superiores 
III Se percibe en el interior de los edificios. Puede no reconocerse como un sismo. 
Los objetos colgados oscilan levemente. Vibraciones como las que producen los 
camiones ligeros al pasar 
IV Se percibe en el interior de los edificios, reconociéndose que se trata de un sismo. 
Los objetos colgantes oscilan y las puertas y ventanas crujen. Se perciben 
vibraciones como las ocasionadas por el paso de un camión pesado. En la parte 
superior de este grado crujen las cabriadas y paredes de madera y tintinean los 
vasos y la loza.  
V Se percibe a la intemperie; se puede estimar su duración. Quienes duermen, se 
despiertan. Los líquidos se mueven; algunos se vuelcan. Los objetos pequeños 
inestables se desplazan o se caen. Las puertas oscilan, se cierran y se abren. Los 
relojes de péndulo pueden pararse, alterar su funcionamiento o arrancar si estaban 
detenidos. 
VI Lo perciben todos. Muchos se asustan y salen al descubierto. Las personas 
caminan inseguras. Las ventanas, platos y artículos de vidrio se rompen. Los 
adornos, libros y objetos similares se caen de los estantes. Algunos cuadros se 
caen de las paredes. Los muebles se mueven o se vuelcan. Los revoques débiles y 
la mampostería D, se agrietan. Las campanas pequeñas repican (la de la iglesia, 
escuela). Los árboles y arbustos se sacuden visiblemente, o se los oye crujir  
VII Es difícil permanecer de pie. Lo notan los conductores de automóviles. Los 
objetos colgados trepidan. Los muebles se rompen. Daños en la mampostería D. 
Las chimeneas débiles se rompen al nivel de techo. Caen los revoques, los 
ladrillos se aflojan; las piedras, revestimientos, cornisas, los parapetos sin 
contrafuertes y los ornamentos arquitectónicos también caen. Algunas grietas en 
la mampostería C. Olas en los estanques. Pequeños deslizamientos y derrumbes 
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en los bancos de arena o de grava. Las campanas grandes repican.  
VIII Se hace difícil conducir un automóvil. Se daña la mampostería C y en parte se 
cae. Algún daño en la mampostería B; ninguno en la mampostería A. Caen los 
revoques y algunos muros de mampostería. Caída y torsión de chimeneas de las 
casas y de las fábricas, monumentos, torres, tanques elevados. Las casas con 
estructura de madera salen de sus cimientos si no están ancladas; los muros de 
relleno son arrojados hacia afuera. Los pilotes podridos se quiebran. Las ramas se 
desprenden de los árboles. Cambios en el caudal y temperatura de manantiales y 
pozos. Grietas en terreno mojado y en taludes inclinados.  
IX Pánico general. Se destruye la mampostería D; se daña fuertemente la 
mampostería C, algunas veces con colapso completo. Se daña la mampostería B. 
Las estructuras no ancladas se desplazan de los cimientos. Los marcos crujen. 
Serios daños en depósitos para líquidos. Se rompen las tuberías enterradas. 
Grietas importantes en el terreno. Expulsión de arena y lodo en terrenos 
aluvionales, conformación de cráteres de arena.  
X Se destruye la mayoría de las estructuras de mampostería incluso sus cimientos y 
también algunas estructuras de madera bien construidas y algunos puentes. Serios 
daños en presas, diques, terraplenes. Grandes derrumbes. Agua arrojada sobre las 
márgenes de los canales, ríos, lagos, etc. Arena y lodo desplazados 
horizontalmente en las playas y en terreno plano. Rieles doblados ligeramente.  
XI Rieles muy doblados. Tuberías enterradas completamente destruidas. Grandes 
grietas en la tierra.  
XII Catástrofe. Destrucción total. Grandes masas de rocas desplazadas. Cambios de 
niveles del terreno. Objetos arrojados al aire.  
 
CLASIFICACIÓN DE MAMPOSTERÍA A, B, C y D 
: 
Mampostería A: 
Realizada con diseño, materiales y mano de obra buenas; armada (con hierros) especialmente en dirección horizontal, y confinada 
con acero, hormigón, etc. Diseñada para resistir fuerzas laterales (debidas a terremotos). 
 
Mampostería B: 
Buena mano de obra y buenos materiales; armada pero no diseñada en detalle para resistir fuerzas laterales. 
 
Mampostería C: 
Mano de obra y materiales comunes; sin partes débiles en los extremos como falta de unión en las esquinas, pero sin armadura ni 
diseño contra fuerzas horizontales. 
 
Mampostería D: 
Materiales débiles, como el adobe; deficiente calidad de mano de obra; débil para resistir fuerzas horizontales.  
Fig.II.9. Gráfico Escala de intensidad Mercalli Modificada (versión 1956) 
 
Escalas de magnitud 
La magnitud es una medida cuantitativa e instrumental del tamaño o importancia de un evento 
sísmico, estando relacionada con la energía liberada durante el proceso de ruptura de la falla. A 
diferencia de la intensidad, la magnitud es independiente del sitio de observación y de factores 
subjetivos. La escala de magnitud original fue desarrollada por Charles Richter en 1935 en base 
a su trabajo de investigación en el Instituto Tecnológico de California. La magnitud Richter se 
define como: 
 
M= log A- log Ao                         (II.1) 
 
Donde A es la máxima amplitud 8expresada en mm) registrada por un sismógrafo Wood- 
Anderson ubicado a 100 km del epicentro y Ao es la máxima amplitud de un sismo de 
referencia (Ao= 0.001). 
 
La escala de magnitud ideada por Richter representó un paso fundamental en la medición 
instrumental de los terremotos. Sin embargo, esta escala presenta ciertos inconvenientes debido 
a que tienen que usarse solamente sismógrafos del tipo Wood- Anderson y la escala es válida 
para sismos superficiales producidos a no más de 600 Km de la estación sismológica (por esta 
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razón la magnitud de Richter también se denomina magnitud local, ML). Debido a estos 
inconvenientes, Richter y Gutenberg desarrollaron posteriormente otras dos escalas de 
magnitud, conceptualmente similares a la anterior, que están asociadas a las amplitudes del 
trazo producido por ondas de cuerpo y de superficie, incorporando además factores de 
corrección para tener en cuenta distintos tipos de instrumentos. 
 
La magnitud de ondas de cuerpo, mb es más adecuada para medir sismos profundos (debido a 
que las ondas de cuerpo son predominantes), mientras que la magnitud de ondas superficiales, 
MS, es usada para medir sismos superficiales con distancias epicentrales mayores de 1000 Km. 
Ambas escalas coinciden para un valor de 6.75, siendo mb más grande que MS para valores 
mayores. Se han propuesto ecuaciones empíricas para relacionar mb y MS, por ejemplo: 
 
Mb= 2.5 + 0.63 Ms                  (II.2) 
 
Como se mencionó anteriormente, las escalas de magnitud están asociadas a la energía liberada 
durante el terremoto. Al producirse la fractura de la falla, la energía de deformación acumulada 
en la roca se disipa en forma de calor o es irradiada como ondas sísmicas. Richter y Gutenberg 
propusieron que la energía irradiada se puede correlacionar con la magnitud de ondas 
superficiales de acuerdo  a la siguiente expresión: 
 
Log Es= 11.8 + 1.5 Ms        (II.3) 
 
En estas ecuaciones empíricas la energía está dada en ergios (ergio= dinas-cm= g cm2 / s2). La 
ecuación anterior indica que por cada incremento de magnitud Ms de una unidad la energía 
liberada aumenta aproximadamente 32 veces. Por ejemplo un terremoto de magnitud Ms= 6 
produce una energía de 6.3 x 1020 ergios (la explosión nuclear en atolón liberó una energía 
equivalente a 0.1 x 1020 ergios). Para visualizar mejor los valores de energía es conveniente 
quizás utilizar otras unidades más comunes. Una ciudad de 100.000 habitantes consume 
aproximadamente 290 000 00 kWh de energía eléctrica que es equivalente a un terremoto de 
magnitud Ms= 6.8 
 
Las escalas de magnitud definidas a partir de la amplitud del trazo de un determinado tipo de 
ondas presenta el inconveniente de que se saturan cuando la magnitud excede un determinado 
valor (por ejemplo la escala Ms se satura para valores mayores de 7.5). Esto ocurre cuando la 
longitud de ruptura en la falla es mayor que la longitud de las ondas empleadas para medir la 
magnitud (normalmente entre 5 y 50 km), haciendo que los valores obtenidos no sean 
representativos de la real magnitud del terremoto. Por ello Kanamori introdujo en 1977 una 
nueva escala basada en el concepto de momento sísmico, que es un parámetro definido por: 
 
Mo= G d A            (II.4) 
 
Donde Mo es el momento sísmico en dinas-cm, G es el módulo de corte de la roca (valor 
promedio 3 x 1011 dinas/cm2), d es el desplazamiento de la falla en cm y A es el área de la falla 
que sufrió ruptura. La ecuación para evaluar Mo puede derivarse en base al cálculo del 
momento que producen las tensiones de corte alrededor de la superficie de falla. Si bien el 
momento sísmico es más difícil de medir que la magnitud, es un parámetro adecuado para 
cuantificar los sismos. Además, momento sísmico está relacionado directamente con la energía 
liberada a través de la siguiente ecuación: 
 
Es= Mo / 2 x 1014             (II.5) 
 
Por lo cual es conveniente usar este parámetro para definir una escala de magnitud momento. 
Combinando las ecuaciones (3) y (5) se obtiene que la magnitud momento Mw es: 
 
Mw= 2/3 Log Mo – 10.7           (II.6) 
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De esta forma, la magnitud Mw puede considerarse como una continuación de la escala Ms para 
grandes terremotos, evitando los problemas de saturación mencionados anteriormente. Según 
esta escala el terremoto más grande de este siglo fue el ocurrido en el sur de Chile en 1960 con 
magnitudes Ms= 8.3 y Mw= 9.5 con una dislocación a lo largo de la zona de subducción de la 
placa de Nazca de aproximadamente 800 x 200 Km. 
 
Registros de Aceleración 
Uno de los parámetro más importantes para el diseño sismorresistente que pueden medirse 
durante un terremoto es la aceleración máxima del terreno, valor que puede obtenerse de los 
acelerogramas. Las aceleraciones se expresan normalmente como fracción de la gravedad (g= 
9.8 m/s2) o en gals (c/s2). Otro valor importante es la velocidad máxima del terreno, asociada 
con la energía liberada. Sin embargo dicho valor no puede medirse directamente, por lo que los 
registros de velocidad y desplazamiento se obtienen por integración del registro de 
aceleraciones. 
 
La interpretación adecuada de los registros de aceleración permite obtener información 
adicional sobre el terremoto, como contenido de frecuencias o período de las ondas dominantes, 
duración del movimiento intenso, relación entre aceleraciones verticales y horizontales. La 
presencia de pulso importantes (Fig.II.10.), con gran amplitud y período largo, indican alto 
contenido de energía normalmente asociada a daño severo en las construcciones. Además, los 
registros de aceleración permiten determinar, por procedimientos analíticos (siguiendo un 
proceso de integración numérica), la velocidad y el desplazamiento del terreno, lo cual 
proporciona información adicional sobre las características del terremoto. Debe destacarse que 
la mayor aplicación de los registros de aceleración en la ingeniería sismorresistente es que a 
partir de ellos pueden derivarse los espectros de respuesta (elástica e inelástica) y los espectros 
de diseño, en los cuales se basan los códigos para determinar las acciones sísmicas. 
 
 
Fig.II.10. Gráfico Registro aceleración del terremoto de Caucete de 1977, componente N-S 
 
Otros indicadores 
La cuantificación del efecto destructivo de los terremotos es una tarea difícil, debido a que son 
muchas las variables que intervienen en el problema. Además de la intensidad y magnitud (en 
sus distintas versiones), se han formulado otros parámetros con el objeto de medir el potencial 
de daño de un terremoto dado.  Se indican a continuación algunos de estos indicadores a modo 
informativo: 
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a- Intensidad espectral de Housner (1952): este parámetro considera el área por debajo del 
espectro de velocidad, SV (T), entre los períodos comprendidos entre 0.1 y 2.5 s (que es 
el rango de períodos para construcciones usuales): 
 
                                                                (II.7) 
 
b- Intensidad de Arias (1970): se define a partir de la integral en el tiempo del registro de 
aceleraciones del suelo, üg(t) 
 
  
                                                            (II.8) 
 
Donde to es la duración total del registro. 
 
c- Potencial destructivo (Araya y Saragoni, 1980): este indicador es similar a la intensidad 
de Arias, pero incorpora un nuevo factor que es el número de cruce por ceros por 
segundo del acelerograma, vo. 
 
                                                                (II.9) 
 
 
Este parámetro es uno de los más aceptados en la actualidad para cuantificar el 
potencial destructivo. 
 
d- Aceleración RMS (McCann y Shah, 1979): indica un valor promedio de la aceleración 
del terreno entre los instantes t1 y t2 que definen el movimiento fuerte: 
 
                                                  (II.10) 
 
 
 
Es muy importante aclarar que ninguno de estos parámetros previamente mencionados 
(aceleración y velocidad máxima, intensidad, magnitud, etc.) por sí solos es suficiente para 
caracterizar completamente un terremoto. En general es necesario analizar varios de estos 
parámetros y estudiar su interrelación. 
 
Daño causado por los terremotos 
 
Los terremotos producen distintos tipos de daño tanto sobre la superficie terrestre como sobre 
las construcciones y obras realizadas por el hombre. Estos daños pueden clasificarse en dos 
grandes grupos: daño directo e indirecto. El daño directo comprende los daños que surgen del 
movimiento del terreno que induce la vibración de las construcciones fundadas sobre el mismo. 
Esta vibración origina fuerzas inerciales sobre las masas, las cuales pueden resultar en distintos 
niveles  de daño, que van desde fisuras leves hasta el colapso total, dependiendo de una gran 
cantidad de factores, tales como la magnitud del terremoto, tipología estructural, materiales de 
construcción, etc. Además, se incluyen los daños producidos por desplazamientos permanentes 
de la falla (pudiendo variar desde unos pocos centímetros hasta varios metros), los cuales 
pueden afectar significativamente edificios, carreteras, ferrovías, cañerías enterradas u otras 
obras. 
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El daño indirecto comprende otro tipo de problemas que se originan como una consecuencia del 
terremoto y que a su vez pueden afectar las construcciones. En esta categoría se incluyen los 
deslizamientos de tierra, la licuefacción de suelos, el desborde de lagos (seiche), los tsunamis o 
maremotos y los incendios. 
 
El objetivo de la ingeniería sísmica es evitar, o al menos reducir a niveles aceptables, los daños 
directos e indirectos que pueden originar los terremotos. 
 
2. Dinámica Estructural. 
 
2.1. Conceptos Básicos. 
En esta sección no se pretende dar un desarrollo extenso sobre la materia, principalmente a dos 
razones. La primera es que existen innumerable bibliografía sobre la materia que explican y 
detallan en profundidad los conceptos físicos de la dinámica estructural y sus aplicaciones a la 
respuesta estructural de los edificios y sus relaciones con el fenómeno del sismo. La segunda 
razón es que el presente trabajo no tiene por objetivo aplicar la teoría de la dinámica estructural 
pura y dura al edificio y perdernos en sus grandes desarrollos teóricos y matemáticos para llegar 
a determinar las fuerzas inerciales que se producen en la estructura debida a las aceleraciones 
que genera un determinado sismo. 
 
Dentro de los comportamientos dinámicos de un sistema físico, el movimiento vibratorio genera 
sobre el sistema oscilaciones respecto de una posición que se encuentra en equilibrio. Este 
movimiento es posible debido a la propiedad de los materiales usados en la construcción para 
almacenar energía cuando se encuentran en rango elástico. Si bien los sistemas físicos son 
continuos, en muchas ocasiones pueden ser discretizados y en consecuencia asignar un cierto 
número de grados de libertad.  Por otro lado los sistemas físicos también pueden ser clasificados 
de acuerdo a su comportamiento como sistemas lineales y no lineales. 
 
Un sistema físico puede exhibir dos clases de vibración, libre y forzada (Fig.II.11 y Fig.II.12). 
La vibración libre tiene lugar cuando el sistema oscila en ausencia de fuerzas externas. A su vez 
un sistema oscila con una cierta frecuencia y se la suele llamar frecuencia natural. Cuando el 
sistema tiene varios grados de libertad, el sistema tendrá varias frecuencias naturales  y estas 
frecuencias dependerán de la masa y rigidez del sistema. A cada una de esas formas de vibrar se 
las llama modos de vibración y el movimiento resultante será la suma de todos esos modos. 
 
Las vibraciones forzadas tienen lugar cuando un sistema oscila bajo la acción de fuerzas 
externas. Si el sistema oscilará con una determinada frecuencia que  en ocasiones  puede estar 
por encima de la frecuencia de vibraciones naturales, por debajo o bien coincidir, en este último 
caso se producirá el fenómeno de resonancia, donde las amplitudes pueden aumentar 
peligrosamente. 
 
Todos los sistemas físicos están sujetos a diferentes tipos de amortiguamiento, donde la energía 
es disipada a través de la fricción u otros tipos de resistencias (viscosas, histéresis, coulomb, 
etc.). 
 
 
Un problema de dinámica de estructuras difiere de su contraparte estática en dos aspectos 
fundamentales: el primero, por la naturaleza de variación en el tiempo del problema dinámico. 
Debido a la variación de la carga y la respuesta con el tiempo tiene una solución más compleja 
que en el caso estático. Es decir existirá una sucesión de soluciones correspondiente a cada 
instante de interés. La segunda diferencia, es que si una viga está sujeta a una carga estática, sus 
momentos internos, corte y deformada se relacionan directamente con la carga aplicada. Si la 
carga es dinámica, los desplazamientos resultantes, están asociados con las aceleraciones, por lo 
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tanto los momentos y cortante, deben estar en equilibrio no solamente con las fuerzas externas, 
también con las fuerzas de inercia debidas a las aceleraciones. 
 
Así el estudio del comportamiento de las estructuras se parte de un análisis en progresión. En 
una primera instancia se estudia el comportamiento de sistemas físicos sencillos como es el caso 
de sistemas de un grado de libertad. En esta situación se estudia las diferentes posibilidades de 
respuesta, como ser vibración libre con y sin amortiguamiento y vibraciones forzadas con y sin 
amortiguamiento. 
 
 
Fig.II.11. Vibración Libre No Amortiguada. 
 
Fig.II.12. Vibración Libre Amortiguada. 
 
Luego se realizar el estudio de sistemas de un grado de liberta se pasaría al estudio de los casos 
de sistemas con varios grados de liberta. Al realizar el estudio de este tipo de sistemas si bien 
los principios físicos se corresponden con los que se aplican en sistemas de un grado de libertad, 
la complejidad matemática es grande y compleja que requiere el soporte de métodos numéricos 
para su resolución. Existen dos tipos de análisis: el llamado el análisis cronológico, un método 
complejo que analiza la respuesta instante a instante del sistema físico. Una de las ventajas de 
este tipo de análisis nos permite realizar estudios de del comportamiento dinámicos no lineal de 
las estructuras. El otro sistema y el más utilizado es análisis Modal Espectral, en el que los 
resultados máximos obtenidos de un espectro y permite simplificar el proceso. Hay que tener en 
cuenta que cuando se utiliza este tipo de análisis, lo valores máximos obtenidos para cada modo, 
no coinciden necesariamente en el mismo instante y por ellos métodos estadísticos para 
determinar la suma de todos los modos. (Ver Fig.II.13.) 
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Fig.II.13. Diferentes modos de vibración de una estructura de varios grados de libertad. 
 
 
2.2. Espectros de Respuesta y de Diseño. 
2.2.1. Aspectos Básicos. 
Los espectros de respuesta fueron inicialmente propuestos por Biot en el año 1932 y luego 
desarrollados por Housner, Newmark y muchos otros investigadores. Actualmente, el concepto 
de espectro de respuesta es una importante herramienta de la dinámica estructural, de gran 
utilidad en el área del diseño sismorresistente. En forma general, podemos definir espectro 
como un gráfico de la respuesta máxima (expresada en términos de desplazamiento, velocidad, 
aceleración, o cualquier otro parámetro de interés) que produce una acción dinámica 
determinada en una estructura u oscilador de un grado de libertad. En estos gráficos, se 
representa en abscisas el periodo propio de la estructura (o la frecuencia) y en ordenadas la 
respuesta máxima calculada para distintos factores de amortiguamiento.  
 
Para explicar en forma conceptual el procedimiento de construcción de un espectro de respuesta 
consideremos una serie de estructuras de un grado de libertad u osciladores simples con 
diferentes periodos de vibración, T, y con igual factor de amortiguamiento, (Ver Fig.II.14). Si 
sometemos todos estos osciladores a la acción de un mismo terremoto (utilizando un registro de 
aceleraciones, üg (t)), cada uno de ellos exhibirá una respuesta diferente, la cual puede 
representarse, por ejemplo, a través de la historia de desplazamientos, u (t). Una vez que hemos 
calculado la respuesta de los osciladores es posible determinar el máximo (en valor absoluto, 
dado que el signo no tiene importancia) de cada uno de ellos y volcarlos en un gráfico en 
función del periodo de vibración, para obtener así un espectro de respuesta. Es decir, que la 
respuesta máxima de cada oscilador con periodo T representa un punto del espectro. 
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Fig.II.14. Ejemplo de un Espectro de Respuesta. 
 
2.2.2. Tipos de Espectros. 
Como mencionamos anteriormente, el concepto de espectro ha ganado una amplia aceptación 
como herramienta de la dinámica estructural. Es por ello que se han desarrollado varios tipos de 
espectros, los cuales presentan características diferentes y se utilizan con distintos objetivos. En 
particular analizaremos tres de los espectros más comunes: 
 
Espectros de respuesta elástica: representan parámetros de respuesta máxima para un 
terremoto determinado y usualmente incluyen varias curvas que consideran distintos factores de 
amortiguamiento. Se utilizan fundamentalmente para estudiar las características del terremoto y 
su efecto sobre las estructuras. Las curvas de los espectros de respuesta presentan variaciones 
bruscas, con numerosos picos y valles, que resultan de la complejidad del registro de 
aceleraciones del terremoto. (Fig.II.15) 
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Fig.II.15. Espectro de Respuesta Elástica. 
 
Espectros de respuesta inelástica: son similares a los anteriores pero en este caso se 
supone que el oscilador de un grado de libertad exhibe comportamiento no-lineal, es decir que la 
estructura puede experimentar deformaciones en rango plástico por acción del terremoto. Este 
tipo de espectros son muy importantes en el diseño sismorresistente, dado que por razones 
prácticas y económicas la mayoría de las construcciones se diseñan bajo la hipótesis que 
incursionarán en campo plástico. Como ejemplo, podemos mencionar los espectros de 
ductilidad (recordemos que ductilidad de desplazamientos es la relación entre el desplazamiento 
máximo que experimenta la estructura y el desplazamiento de fluencia). Estos espectros 
representan la ductilidad requerida por un terremoto dado en función del periodo de vibración 
de la estructura y se grafican usualmente para distintos niveles de resistencia. También, se 
construyen espectros de aceleración, desplazamiento de fluencia o desplazamiento último de 
sistemas inelásticos, en donde se consideran distintos niveles de ductilidad o distintos tipos de 
comportamiento histerético1 de la estructura, como se indica en la Figura II.16. 
 
 
Fig.II.16. Modelos de elasto-plásticos. 
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Espectros de diseño: las construcciones no pueden diseñarse para resistir un terremoto 
en particular en una zona dada, puesto que el próximo terremoto probablemente presentará 
características diferentes. Por lo tanto, los espectros de respuesta elástica o inelástica, descriptos 
previamente, no pueden utilizarse para el diseño sismorresistente. Por esta razón, el diseño o 
verificación de las construcciones sismorresistentes se realiza a partir de espectros que son 
suavizados (no tienen variaciones bruscas) y que consideran el efecto de varios terremotos, es 
decir que representan una envolvente de los espectros de respuesta de los terremotos típicos de 
una zona. Los espectros de diseño se obtienen generalmente mediante procedimientos 
estadísticos, cuya descripción detallada escapa al alcance de este trabajo. (Fig.II.2.2.2.3) 
 
Fig.II.17. Espectros de Diseño del Reglamento CIRSOC. 
 
3. Diseño por capacidad. 
3.1. Aspectos Básicos. 
Las predicciones actuales de las características probables de los terremotos destructivos, no son 
sino estimaciones muy lejanas de la realidad. Esto obliga a pensar en una estrategia de diseño 
que, dentro de ciertos límites, se independice de la demanda, centre la atención en la capacidad 
que tienen las estructuras de disipar la energía sísmica mediante fuertes incursiones en el campo 
inelástico o deformaciones plásticas. Centrarse fundamentalmente en la capacidad, en el caso 
sísmico, significa crear estructuras que sean ampliamente tolerantes a las deformaciones 
impuestas, esto es, que tengan una capacidad de deformación inelástica muy superior a la 
máxima demanda esperada, la cual es altamente incierta. 
 
Si bien, desde el punto de vista de la práctica profesional aceptada, se pretende estimar el 
comportamiento de una estructura que va a incursionar en el campo inelástico, mediante 
métodos de análisis elásticos, debe tenerse presente que esto es, en general, imposible. Esto no 
significa que no puedan diseñarse estructuras que se comporten satisfactoriamente ante un 
terremoto destructivo, sino que el análisis estructural elástico, aunque necesario, tiene una 
relativa importancia, debiéndose poner énfasis en los procedimientos de diseño y detallado de 
las estructuras de hormigón armado. Algunas de las ventajas del análisis elástica son por 
ejemplo que permite la redistribución de momentos flexionantes antes de alcanzar la carga 
última, por otro lado asegura que los esfuerzos en el acero y el hormigón se mantengan lo más 
bajo posible, reduciendo anchos de pilas. Otra de las ventajas es que permiten desarrollar 
métodos de cálculo relativamente sencillos. 
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El denominado diseño por capacidad, es un procedimiento de diseño  determinístico, racional y 
relativamente simple, desarrollado en Nueva Zelanda durante los últimos veinte años que, ha 
sido adoptado, también por otros países. El procedimiento se caracteriza por lo siguiente:  
Se definen claramente las zonas de formación potencial de rótulas plásticas (mecanismo de 
colapso), las que se diseñan para que tengan una resistencia nominal tan cercana como sea 
posible a la resistencia requerida que proviene de las combinaciones de estados de carga. A 
continuación estas zonas se detallan cuidadosamente para asegurar que las demandas estimadas 
de ductilidad puedan acomodarse confiablemente. Esto se logra, principalmente, con armadura 
transversal con pequeña separación y bien anclada.  
 
Se inhiben, en los elementos que tienen rótulas plásticas, los modos indeseables de deformación 
inelástica, tales como los que podrían originarse por fallas de corte o anclaje e inestabilidad, 
asegurando que la resistencia de estos modos sea mayor que la de las rótulas plásticas cuando 
éstas desarrollan su sobrerresistencia flexional (capacidad).  
 
Las zonas potencialmente frágiles, o aquellas componentes que no puedan tener una disipación 
estable de energía, se protegen asegurando que su resistencia sea mayor que las demandas que 
se originan por la sobrerresistencia flexional de las rótulas plásticas. Por lo tanto, estas zonas se 
diseñan para que permanezcan elásticas independientemente de la intensidad del terremoto y de 
las magnitudes de las deformaciones inelásticas que pudieran ocurrir.  
 
3.2. Proceso. 
3.2.1. Redistribución. 
 
Una vez que se han calculado elásticamente los esfuerzos para las diferentes combinaciones de 
acciones, la mayoría de las normas permiten la redistribución de esfuerzos. Los objetivos que 
hace referencia Paulay-Priestley (1992) en el libro “Seismic Design of Reinforced Concrete and 
Masonry Buildings” son los siguientes. 
 
- Reducir los momentos máximos, principalmente los negativos, ya que mejora la 
distribución de las fuerzas en la viga y tiende a iguala los momentos negativos y 
positivos. 
 
- Tiende a igualar los momentos a cada lado de las columnas, mejorando el 
comportamiento de los nudos. 
 
- Reducen las demandas de momento en columnas. 
 
- Permite reducir la demanda mínimas en los momentos positivos. 
 
Por otro lado Park – Paulay (1994) en el libro “Estructuras de Concreto Reforzado” explica 
sobre los porcentajes máximos permitidos por diferentes normas. La ACI en particular permite 
hasta un máximo de un 20%, pero normas como las británicas o las rusas permiten hasta un 
30%. También comenta que si bien que cálculos de cambio en el momento disponible indican 
que se puede disponer hasta un 30% de (ρ-ρ’)/ρb, el código no permite estás magnitudes de 
redistribución, siendo más conservador. En cambio la CIRSOC en su última versión acepta una 
redistribución de momentos hasta un 30%, siempre que se garantice el equilibrio de momentos 
estáticos entre las cargas debidas al sismo y a las gravitatorias. 
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Los pasos recomendados a seguir por la CIRSOC son: 
 
- Cálculo de los momentos a caras de columnas separadamente para sismo y cargas 
gravitatorias. En este proceso también serán de utilidad los esfuerzos de corte. 
 
- Se construye los diagramas de momentos conjuntos de ambas acciones, sismo y cargas 
gravitatorias. 
 
- Se calculan los momentos medios por tramo de viga y se adopta para todo el nivel el 
mayor de todos y se repite para cada piso. 
 
- Se calcula la diferencia de momentos ∆M respecto al valor adaptado en todo el nivel y 
se repite para cada nivel. 
 
- Se calcula el valor de momento a eje de columna como suma o resta según corresponda 
del valor medio de tramo más o menos el ∆M. La diferencia de éste último valor 
calculado respecto al de las combinaciones de acciones debe ser menor que el 30%. 
 
- Si cumple se diseñará a flexión para el momento medio máximo de todo el nivel. 
 
3.2.2. Vigas. 
Se calculas las áreas necesarias a flexión con los momentos obtenidos de la redistribución  y se 
propone un armado con el cual obtendremos el área real de la sección. Con esa área real 
podremos calcular resistencia a flexión máxima. Tal como se menciona en la introducción de 
esta sección, para poder alejar cualquier tipo de rotura frágil, especialmente el cortante y que la 
viga pueda desarrollar la formación de una rótula plástica y absorber la energía del sismo, será 
importante calcular la sobrerresistencia flexional que nos da la viga. 
 
Normalmente los códigos toman un valor de sobrerresistencia de un 25% adicional, no obstante 
el CIRSOC 103 en su tomo II propone un 40%. 
 
                                                                                                          (I.11) 
 
Con este valor de λ, se calcula la demanda para cortante con los valores reales de demanda 
flexional. 
 
                                                                                                 (I.12) 
 
 
3.2.3. Columnas. 
La determinación de los momentos y cargas axiles concurrentes en pórticos resistentes es más 
complejo. Se debe evitar la formación de rótulas plásticas en las columnas, exceptuando en 
aquellas secciones que el diseñado elige para definir sus mecanismos de colapso. Las rótulas 
plásticas puede generar la fluencia de las columnas en toda una planta llevando  al 
desalineamiento permanente de la construcción. Además carga a compresión reduce la 
ductilidad disponible. Por lo tanto es necesario garantizar que la capacidad a flexión de una 
sección crítica de una columna adyacente a un nudo de viga, sea al menos igual a la peor 
demanda probable a flexión que pueda ocurrir  concurrentemente con una carga axil. 
 
Debido a la distribución desproporcionada de los momentos alrededor de las uniones de viga – 
columna durante los modos superiores, pueden aparecer momentos flexionantes en las secciones 
críticas, apreciablemente mayores que los del análisis estático. Por lo tanto Park-Pauly en su 
libro “Estructuras de Concreto Reforzado”, explica que para reducir la probabilidad de la 
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fluencia de las columnas se debe hacer que la resistencia de las columnas sea mayor que la 
descarga total de momentos de las vigas adjuntas: 
 
                                                                                (II.13) 
 
La ACI propone l = 1.2, pero Llopiz(2010) en su apuntes comenta que Pauly (1992), asegura 
que ese valor no es suficiente para asegurar las rótulas en las vigas y que deberían ser del orden 
de 2 y 2.5. Es por ello que en la CIRSOC  explica un proceso tal como se explica en el libro de 
Paulay-Priestley (1992), “Seismic Design of Reinforced Concrete and Masonry Buildings”. Este 
consiste en calcular la sobrerresistencia flexional de las vigas para cada tramo y se adopta el 
valor medio por nivel. El cálculo de la sobrerresistencia viene dado por: 
 
                                                                            (II.14) 
 
Donde  
 
 
: Momento nominal de la viga por la izquierda de la columna 
: Momento nominal de la viga por la derecha de la columna 
: Momento debido exclusivamente al sismo de la viga por la izquierda de la columna. 
: Momento debido exclusivamente al sismo de la viga por la derecha de la columna 
 
Debe garantizarse 
 
                                                                         (I.15) 
Con este valor de sobrerresistencia más la influencia por amplificación dinámica (ω) se calcula 
el momento último para el diseño de las columnas. 
 
                                                                             (II.16) 
 
Donde 
 
                                                  (II.17) 
T1: período fundamental o período del primer modo de vibración. 
: Momento en la columna debida exclusivamente al sismo. 
El diseño al cortante en las columnas se seguirá el mis criterio descripto para flexión en vigas, 
es decir una vez obtenido el área de armadura necesaria se propone un armado y con éste se 
determina el momento nominal con el cual se calculará la demanda de corte multiplicada por    
 λ =1.4. 
 
                                                                                 (II.18) 
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Segunda Parte. Requisitos Normativas 
 
1. Reglamentos Argentinos 
Durante las primeras décadas del siglo XX, las empresas en Argentina eran principalmente de 
origen alemán, con lo cal éstas fueron las escuelas a seguir en el arte de proyectar y construir. 
En la década de los 60, ésta línea comienza a estar desactualizada, por lo que se decide contar 
con un reglamento nacional. Nace así el Proyecto de Reglamento Argentino para Estructuras de 
Hormigón (PRAEH), pero nunca fue aprobado como reglamento. El PRAEH adoptó un 
conjunto de prescripciones elegidas con criterio ecléctico de distinto reglamentos 
internacionales. Aún así su uso fue extendido y adoptado por muchas provincias. 
 
La creación del IMPRES (Instituto Nacional de Prevención Sísmica) a principio de los 70 junto 
con la publicación del CONCAR (Consejo de Construcciones Antisísmicas y Reconstrucciones) 
marcó un avance en este tema. En 1972 aparece la modificación de la norma DIN 1045 para 
estructuras de hormigón que introduce el cálculo en estados límites y comenzó a extenderse y 
difundirse su uso en todo el país. 
 
En 1978, el INTI (Instituto Nacional de Tecnología Industrial) junto con la Secretaria de Obras 
Públicas de la Nación crean el CIRSOC (Centro de Investigación de los Reglamentos 
Nacionales de Seguridad para Obras Civiles). El objetivo del IMPRES-CIRSOC según en su 
web en el apartado de Reseña Histórica es: “el estudio, desarrollo, actualización y difusión de 
los reglamentos nacionales de seguridad para las construcciones civiles”. En el caso de las 
construcciones sismorresistentes se desarrollan en conjunto con el IMPRES creado en 1972. 
El CIRSOC 201 de 1982 continuó sus lineamientos en el dimensionado de las estructuras de 
hormigón según la DIN 1045 del 78. Respecto al tema sísmico, en 1983 se publica el 
Reglamento Sismorresistente IMPRES-CIRSOC 103 con inspiración en las escuelas 
norteamericanas. 
 
Los reglamentos CIRSOC en 1983 pasan a ser de uso obligatorio en las obras públicas 
nacionales. Pero dado el carácter federal del país, no existe la posibilidad de generar una ley que 
obligue a todas las provincias a adoptar el reglamento. Como es el caso particular de la 
provincia de Mendoza que desde 1987 hasta la actualidad es de uso habitual el CCSRM87 
(Código de Construcciones Sismorresistente de Mendoza del año 87). No obstante dicho código 
no contrapone al reglamento CIRSOC y se apoya en él como referencia para complementar el 
diseño de estructuras. 
 
En 1990 se comenzaba a cuestionar la falta de actualización de la norma DIN 1045, ya que las 
efectuadas en 1978 y 1989 no habían sido sustanciales. Por otro lado usaba un único factor de 
seguridad y el diseño en cortante usaba tensiones admisibles, con lo cual se alejaba de la 
tendencia del diseño que se desarrollaba en ese entonces a nivel internacional. 
 
A través de un exhaustivo estudio, consulta y consenso con empresas, promotores, 
investigadores y profesionales de diferentes regiones, se decidió la nueva tendencia que debería 
tomar los nuevos reglamentos. Las respuestas fueron con un 65% en inclinarse por la ACI 318, 
sobre todo, profesionales provenientes de las zonas sísmicas, ya que esta norma era totalmente 
compatible con el criterio de capacidad. En 1998 se aprobó que la segunda generación de 
reglamentos se desarrollarían en base a las líneas norteamericanas. 
 
En el 2005 se concluyen los borradores definitivos, pero que según un artículo del Diario Los 
Andes de la provincia de Mendoza, publicado en su página web el 14 de marzo de 2010 que 
pese a la necesidad imperiosa de actualizar los reglamentos, se desconocen las causas por las 
cuales el gobierno no da prioridad a la aprobación de los mismo. En el mismo artículo comenta 
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que incluso se ha demostrado que la aplicación de los nuevos códigos sería más económica y 
efectiva. 
 
Respecto a Mendoza, el código utilizado en la década de los 70 fue redactado por una comisión 
(CONCAR70) en la que participó también la municipalidad de Mendoza.  Pero desde 1976 
debido a los terremotos de Lima y San Fernando, ambos en 1972, se inicio un movimiento entre 
los ingenieros de Mendoza para estudiar la necesidad de actualizar el código. Con el terremoto 
de 1985 en Mendoza, pese a un funcionamiento relativamente bueno de los edificios, se 
concluyo de la imperiosa necesidad de lanzar un nuevo código que contemplara las nuevas 
tecnologías de los materiales y diseños inexistentes hasta el momento (Diseño por Capacidad). 
Finalmente se formó una comisión que el elabora el CCSRM (Código Sismorresistente de 
Mendoza) y que en 1987 por decreto provincial lo pone en vigencia. 
 
2. DIN1045 
2.1. Método de Cálculo. 
El objetivo en la DIN 1045 es mantener con suficiente seguridad la “carga útil” o de servicio 
por debajo de los estados límites de la estructura. Esa seguridad se obtiene mediante un 
coeficiente de seguridad ν que multiplica a la carga útil y se obtiene la carga límite. 
 
Tal como explica Leonhardt (1988)  en su libro “Estructuras de Hormigón Armado” tomo I, el 
coeficiente de seguridad cubre multitud de incertidumbres, como errores o inexactitudes de 
hipótesis, deficiencia en la estimación de tensiones, etc. Dado que no puede atribuirse un 
coeficiente para cada incertidumbre, se proponen dos coeficientes extremos 
 
- Rotura con preaviso ν = 1.75 
 
- Rotura sin preaviso ν = 2.1 
 
El primero correspondería a que la sección se encuentra gobernada por grandes deformaciones, 
es decir por tracciones y en el segundo caso estaría gobernada por la compresión y repentino 
fallo de la sección comprimida. 
 
Entre medio de estos dos extremos existen valores intermedios que se pueden encontrar a través 
de una interpolación lineal. 
 
                                                           (II.19) 
 
Cabe añadir que la DIN 1045 utiliza coeficientes globales que cubren tanto un posible aumento 
de la carga como una reducción de la resistencia. 
 
2.2. Proceso de Dimensionado. 
A continuación se procederá a explicar los pasos del dimensionamiento a flexión simple con la 
norma DIN 1045, dado que el objetivo del presente trabajo no atañe el estudio del edifico 
respecto a su comportamiento y diseño con esta norma, ya que escapa al interés del trabajo. El 
objetivo es conocer los fundamentos esenciales con los cuales se realizaron algunas 
verificaciones aleatorias simplemente para constatar y corroborar que el edificio cumplía el 
diseño de la época. 
 
Como en todos los procesos de dimensionamiento, se parte de ecuaciones de equilibrio (Ver 
referencia Fig.II.18.) del estado tensional de la sección y de los esfuerzos que solicitan a la 
sección en estudio, así como el conocimiento del comportamiento mecánico de los materiales. 
Las ecuaciones de equilibrio vienen dada por: 
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Fig.II.18. Referencia de la Sección Tipo. 
 
                                                                                   (II.20) 
                                     (II.21) 
 
La forma del diagrama tensión deformación toma forma parabólica rectangular con una 
deformación máxima del 0.2%. Los valores de tensión característico del hormigón es 
aproximadamente 0.7 del valor medio. Aunque para tensiones media mayores que 350 kp/cm2 
suelen usarse valores menores que la norma no justifica. Puede verse en la siguiente Fig.II.19. 
 
Fig.II.19. Tensiones características del hormigón. 
 
 
 
 
En el caso del acero, se utilizan diagramas bilineales con una deformación específica del 0.5%. 
Tal como se puede apreciar en la siguiente Fig.II.20. 
  
32 
 
 
 
 
Fig.II.20. Diagrama bilineal del acero de armar. 
 
Existen varios métodos de dimensionamiento pero la forma más tradicional es utilizando el 
método Kh, el cual se apoya en la utilización de tablas que están elaboradas en función de las 
resistencia característica del hormigón y de la resistencia característica del acero. Tal como se 
muestra en la siguente tabla (Fig.II.21.) sacada del cuaderno 220 (1972) del Instituto Argentino 
de Normalización y Certificación. 
 
Fig.II.21. Tabla de Dimensionamiento – Método Kh. 
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El proceso consiste: 
- Calcular el Momento respecto a la armadura traccionada 
 
- Calcular Kh 
 
                                                                                           (II.22) 
 
- Comparamos Kh con Kh* 
 
 
- Con kh se entra en la tabla y se determina Ke 
 
- Con Ke determinamos la armadura necesaria 
 
 
                                                                            (II.23) 
 
3. CIRSOC – ACI-318. 
3.1. Método de Cálculo. 
A diferencia del método de los estados límites, estas normativas utiliza la teoría de 
probabilidades. Aquellos esfuerzos originados por la naturaleza (vientos, sismos, etc.) sus 
valores máximos son totalmente casuales, pueden ocurrir luego de períodos muy largos, 100, 
500 años; al igual que puede ocurrir una falla casual en la resistencia de los materiales. Es por 
ello que no existe una seguridad absoluta, sino una determinada probabilidad de que los 
esfuerzos resistidos por la sección sean superados por las acciones actuantes.  
 
De esto surgen los métodos probabilísticos, en donde los valores se representan por curvas de 
frecuencia o de densidad de distribución (Ver Figura II.22.). En estos métodos se busca que las 
curvas debidas a los esfuerzos que resisten no sean superadas por las solicitaciones actuantes. 
Sólo se permite un pequeño solape tal que los resistentes puedan ser superados por los esfuerzos 
actuantes sólo en un 5% de los casos o dicho de otra manera el 95% de los casos los esfuerzos 
resistentes superan a las fuerzas actuantes. Por otro lado la incertidumbre de cómo actuaran las 
cargas externas durante toda la vida del estructura y luego la fiabilidad del material, es necesario 
tener un cierto grado de seguridad por lo cual se afecta con coeficientes de mayoración a las 
cargas actuantes y con coeficientes de minoración a los esfuerzos resistentes, tal que se cumpla 
 
                                                                                            (II.24) 
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Fig.II.22. Curvas de frecuencia de resistencias y cargas. 
 
Los coeficientes de mayoración que se aplican a las cargas actuantes se aplican como 
coeficientes parciales de mayoración y también tienen en cuenta los efectos simultáneos de otras 
cargas. La siguiente tabla muestra las combinaciones de acciones que se suelen utilizar: 
 
CIRSOC ACI 
 
 
  
D: sobrecarga permanente 
F: Fluidos 
T: Temperatura 
L: sobrecarga viva 
H: empujes de tierra 
Lr: sobrecargar en cubierta 
S: nieve 
R: Lluvia 
W: viento 
E: sismo 
f1: coeficiente en función de las sobrecargas y aglomeración de público 
f2: coeficiente en función de la forma del techo 
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En el caso de los coeficientes de minoración, los objetivos son diferentes y este caso se busca 
tener en cuenta posibles variaciones de resistencia de los materiales, inexactitud de las 
ecuaciones, reflejar el grado de ductilidad e importancia de los elementos. A continuación se 
muestra los valores de coeficiente que se adoptan en la CIRSOC siendo los mismos que la ACI 
 
Comportamiento φ 
Flexión con y sin tracción 0.90 
Flexión Compuesta y 
Compresión Simple - Zunchos 
0.70 
Flexión Compuesta y 
Compresión Simple - Estribos 
0.65 
Corte y Torsión 0.75 
Aplastamiento del Hormigón 0.65 
Tabla II.1. Coeficientes de minoración ACI318 - CIRSOC 
 
Es importante añadir que para el caso de Flexión Compuesta que según la sección esté 
contralada por compresión o bien por tracción el valor de φ entre 0.65 o 0.70 para el primer caso 
y 0.90 cuando es plenamente por tracción. Entre estos dos extremos φ puede variar en función 
de los valores de deformación que tengan el hormigón y el acero, o bien la relación entre la 
distancia al eje neutro y el canto útil. La figura II.23. a continuación muestra esta transición 
 
Fig.II.23. Transición de φ. 
 
Para el caso del sismo cuando la resistencia requerida se basa en las solicitaciones máximas 
posibles que se desarrollan teniendo en cuenta la sobrerresistencia de las rótulas plásticas, φ 
adopta el valor 1. 
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3.2. Bases de Cálculo. Flexión. 
 
El CIRSOC adopta al igual que la ACI reemplazar el diagrama real de tensiones por un 
diagrama rectangular equivalente tal como se observa en la figura II.24. Este diagrama es 
aceptado por muchas normativas y facilita enormemente los cálculos. El ACI establece que el 
rectángulo equivalente tiene una tensión media de compresión igual a 0.85f´c, y una 
profundidad a, donde la relación a/c = β1 debe tomarse igual a 0.85 para resistencias del 
hormigón f´c hasta 30 MPa, y para valores superiores responde a esta expresión: 
 
 
CIRSOC ACI 
  
 
Y en ambos casos 
 
 
 
 
Fig.II.24. Diagrama Rectangular Equivalente. 
 
El concepto más importante en el cual se basa todos los cálculos a flexión es el de “Falla 
Balanceada”, este concepto básicamente nos define el umbral a partir del cual la sección, 
dependiendo si se encuentra por encima o por debajo de dicho umbral, se comportará de forma 
dúctil o de forma frágil. El interés de que una sección se comporte de forma dúctil toma un 
carácter relevante especialmente en edificios que se encuentran diseñados en zonas sísmicas. 
Una sección dúctil nos dará mayor probabilidad que se desarrolle una rótula plástica 
permitiendo forma el mecanismo de colapso diseñado para el edificio. El umbral entre el 
comportamiento dúctil y el frágil esta básicamente condicionado, para una dimensión dada de 
hormigón y características de los materiales componentes, por el contenido de armadura en 
tracción. 
 
La condición de falla balanceada se alcanza cuando simultáneamente el acero fluye en tracción, 
es decir εs= εy, y en su borde más comprimido el hormigón alcanza su máxima deformación, es 
decir εc= 0.003. Las ecuaciones de compatibilidad para una sección simplemente armada tal 
como se muestra en la Fig.II.25, serán: 
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Fig.II.25. Sección Simplemente Armada. 
 
 
 
 
Operando obtenemos: 
 
 
 
 
 
 
 
El subíndice indica balanceada (Falla límite) 
 
En definitiva el tipo de falla dependerá si la cuantía de una sección es mayor o menor que la 
correspondiente a la falla balanceada que a su vez dependerá de los materiales hormigón y acero 
(Ver figura II.26.). 
 
(II.25) 
(II.26) 
(II.27) 
(II.28) 
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Fig.II.26. Falla Balanceada. 
 
 
Si ρ < ρb, entonces es c < cb, es decir εs > εy, por lo que fs = fy y corresponde a una falla 
primaria por tracción (fluencia del acero antes que rotura por compresión del hormigón) 
 
Si ρ > ρb, entonces es c > cb, es decir εs < εy, por lo que fs < fy y la falla es por compresión 
(NO fluye el acero antes que rompa por compresión el hormigón) 
 
En el caso del diseño en zona sísmica la condición siempre será que una falla primaria por 
tracción, donde el acero se encuentre plenamente en fluencia. Por otro el sismo suele ser 
determinante por lo tanto el diseño de los extremos de  la vigas se realizan de tal manera que 
plastifiquen. Es importante este punto ya que el programa SAP, si bien aplica los criterios de la 
ACI, lo hace teniendo en cuenta el valor de momento obtenido de las combinaciones y 
determina la profundidad del rectángulo equivalente (valor de a). Luego compara este valor con 
amáx (valor que toma a para falla balanceada), y determina si necesita armadura de compresión o 
no. Esta diferencia de criterio puede llegar a dar algunas diferencias cuando se realicen las 
comprobaciones de las secciones. En la figura se muestra la expresión que utiliza el programa 
para calcular a. 
 
  
 
 
Los criterios de cuantías máximas tienen como objetivo principalmente alejarse lo más posible 
por debajo de la cuantía correspondiente a la falla balanceada y garantizar un comportamiento 
francamente dúctil. La ACI recomienda 0.75 de rb, pero en el caso de zona sísmica o en el caso 
de aplicar redistribución de esfuerzos aconseja el 50%.  El ingeniero Llopiz (2010) en sus 
apuntes de clases de Hormigón I de la Universidad Nacional de Cuyo, explica que también 
existe una necesidad de controlar las cuantías máximas en pórticos dúctiles. Como deben ser 
diseñados por capacidad, si tienen excesivos armados de flexión, no solamente pueden llegar a 
provocar congestiones de armaduras en las uniones con las columnas (ver Fig. II.27) sino que 
también los requerimientos de armaduras de corte resultantes impondrán cantidades de 
armadura transversal que en la práctica resultarán difíciles de ubicar y de detallar para que 
trabajen en forma correcta. 
 
(II.29) 
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Fig.II.27. Nudo de pórtico densamente armado. Apuntes de Hormigón I (2010) 
 
 
Los criterios de las cuantías máximas para el caso de sismo son: 
 
CIRSOC ACI 
 
 
 
 
 
En cuanto a cuantías mínimas, el ACI-318 aclara que si la viga tiene muy poca armadura en 
tracción, entonces el momento nominal de la sección calculado como un elemento de hormigón 
armado, usando el criterio de sección fisurada, podría resultar ser menor que el que corresponde 
al de una sección de hormigón simple, calculado a partir de su módulo de ruptura. En diseño 
sismorresistente esto es particularmente peligroso puesto que el módulo de ruptura para 
velocidades de deformación elevadas como las que se dan ante sismos son significativamente 
más alto que el valor estático. El peligro existe si ante muy poca armadura, se forma una sola 
fisura en la región plástica, con gran concentración de deformación y de demandas de 
ductilidad, lo cual puede llevar a la fractura del acero en tracción, y a un tipo de falla muy 
repentino y frágil. Por ello la norma fija estos límites: 
 
 
CIRSOC ACI 
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Otros requisitos adicionales que exige la norma: 
 
- En zona de rótula plástica se exige que A’s > 0.50 As, es decir en zona de momento 
positivo dar al menos 50 % de la resistencia que se da para el momento negativo. Esto 
es a los efectos de asegurar una adecuada ductilidad en la rótula; asegurar una mínima 
cantidad de armadura cuando el sismo se revierta; cubrir posibles variaciones en la 
distribución de los momentos obtenidos por el análisis estructural y posibilita 
incrementar la cuantía máxima de tracción.  
 
- El CIRSOC pide que al menos ¼ de la mayor de las armaduras superiores de los apoyos 
se prolonguen en toda la luz. Esto es para evitar discontinuidades bruscas de armaduras, 
y poder compensar ciertas desviaciones en la distribución de momentos. Además exige 
que las vigas tengan al menos 2φ12 mm arriba y abajo. 
 
 
 
3.3. Flexión Compuesta 
 
Los conceptos e hipótesis que se utilizan para derivar la resistencia a flexión en vigas son 
extensivos a secciones de columnas y tabiques de hormigón armado. En este caso, la única 
variación es la incorporación de la carga axial actuante, que debe entrar en el equilibrio de 
fuerzas internas y que debe considerarse al evaluar el momento resistente. 
 
El diseño de columnas de hormigón armado en zonas de alta sismicidad presenta la 
particularidad de que una misma columna puede estar sujeta a una numerosa cantidad de 
combinaciones posibles de esfuerzos. Además, si la construcción en estudio posee gran número 
de columnas, las secciones a analizar, si se las encara en forma individual, podría llevar a un 
procedimiento tedioso y concluir en el diseño con un “muestrario” de columnas. Siempre debe 
tenerse en cuenta el principio de mantener si es posible la mayor regularidad estructural en 
planta y elevación, y evitar discontinuidades bruscas de rigidez, resistencia y ductilidad. Las 
transiciones de sección de hormigón y de armaduras deberían ser en lo posible lo más atenuada 
posibles. 
 
Una de las formas más prácticas de abordar el problema del diseño de columnas es a través de la 
construcción de un diagrama de interacción de resistencia, M - P, que defina la combinación de 
carga axial y el momento flector que provoque la falla de una columna prediseñada en el 
intervalo completo de excentricidades (relación M/P) desde 0 a infinito. Para cualquier 
excentricidad, existe un solo par de valores de Pn y Mn, resistencias nominales, que producirán 
la falla de la sección de la columna. Este par de valores puede dibujarse como un punto en un 
gráfico que relacione Pn y Mn como el que se presenta en la Fig. II.28. La curva es continua y 
representa el universo de excentricidades posibles. En este diagrama, cualquier línea radial 
representa una excentricidad particular e= M / P. 
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Fig.II.28. Diagrama de Interacción. 
 
Conceptualmente el diagrama a los efectos del diseño se utiliza así: cualquier combinación de 
carga y excentricidad que pueda ser representada dentro del área limitada por el diagrama de 
interacción tiene demanda menor que el suministro de resistencia nominal. Note que la 
presencia de carga axial moderada incrementa la resistencia a flexión. 
La curva de interacción de falla presenta dos tramos bien diferenciados: uno donde la 
combinación flexo-axial conduce a fluencia del acero en tracción y luego a la falla final por 
compresión, y el otro donde la rotura es frágil pues sobreviene la desintegración del hormigón 
por compresión sin que la preceda la fluencia por tracción del acero. Al igual que en vigas, el 
umbral entre ambos comportamientos lo representa la falla balanceada y le corresponde una 
excentricidad eb, ver Fig. II.29, que tiene asociada una carga axial Pb y un momento Mb. Al 
igual que antes se definió y en términos de los estados límites de los materiales componentes de 
la sección, la falla balanceada corresponde a un estado ideal en el que el hormigón alcanza su 
máxima deformación por compresión, εcu= 0.003, y simultáneamente el acero en tracción 
alcanza su deformación por fluencia, εy, en su capa más alejada de la zona comprimida. 
 
 
Fig.II.29. Falla Balanceada o Falla Límite en Pilares. 
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Al igual que en vigas, Mb y Pb pueden encontrarse fácilmente utilizando la relación de 
triángulos y operando (Ver Figura II.30), se llega a las expresiones de ab y cb . 
 
 
Fig.II.30. Diagramas de Deformación. 
 
 
 
 
 
 
 
 
En contraste con el diseño de vigas, para el caso de columnas no es la cantidad de armadura en 
tracción la que conduce a que el tipo de falla sea frágil o dúctil. En elementos sometidos a flexo-
compresión, definida la sección de hormigón armado, es el valor de la carga axial la que 
controlará el modo de falla. Una falla frágil ocurre cuando Pu > Pb, puesto que mayor carga 
axial implica que c > cb. es claro que εs < fy / Es,  lo que implica que el acero no alcanza su 
deformación de fluencia. Se observa que para esta zona de falla frágil, cuanto mayor sea la 
carga axial Pn, menor será el momento Mn que la sección es capaz de resistir antes de su falla, 
mientras que lo contrario es válido en la zona donde el axial es menor que Pb y es posible la 
fluencia del acero en tracción. 
 
Llopiz (2010) explica que El CIRSOC 2005, no establece en forma directa un valor de cuantía 
máxima como lo hace la ACI, ésta  lo hace en función de la máxima deformación del acero en 
tracción, εt. Si la sección es controlada por compresión es decir cuando la deformación neta por 
tracción en el acero más traccionado, es menor que 0.002. En ese caso la cuantía debe estar 
comprendida, entre 0.01 y 0.08, con respecto a la sección total Ag., y reduce hasta 0.06 en zonas 
de formación de rótulas plásticas. Sin embargo, si el elemento comprimido tiene una sección 
transversal mayor que la necesaria por consideraciones de carga, se puede utilizar un área 
(II.30) 
(II.31) 
(II.32) 
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efectiva reducida, tal que sea Ae>0.50Ag., para determinar la cuantía mínima. En sus 
comentarios aclara que el porcentaje máximo debería limitarse al 4% si las barras se empalman 
por traslape.  A continuación se muestra una tabla con los valores de cuantía mínima y máxima. 
 
 
CIRSOC ACI 
 
 
 
 
 
 
3.4. Corte. 
 
En diseño sismo resistente con desarrollo de ductilidad se espera que la respuesta del elemento 
estructural sea controlada por flexión alrededor de la zona de mayor capacidad. En 
consecuencia, la demanda de corte NO puede ser derivada en forma directa a partir del mismo 
análisis que se utilizó para obtener las resistencias requeridas a flexión. Por ejemplo el diseño de 
pórticos dúctiles de hormigón armado las demandas a flexo-compresión de las columnas se 
deben obtener a partir de los verdaderos suministros a flexión de las vigas involucradas, en el 
diseño al corte las demandas Vu se deberían obtener a partir de la verdadera capacidad a flexión 
del elemento en cuestión, si éste va a ser diseñado para que desarrolle cierto grado de ductilidad. 
Esto es así por varias razones: 
 
- el modo de falla por corte es frágil, ya que está asociado a dos tipos de falla frágil: 
generalmente a falla por tracción diagonal del hormigón, o en el menor de los casos a 
falla por compresión del mismo. 
 
- en diseño sismo resistente dúctil se debe evitar o demorar al máximo posible todo modo 
frágil de falla 
 
- las demandas de corte están inseparablemente ligadas a las demandas de flexión. 
 
Las demandas de corte, dado que dependen del suministro a flexión, requiere de la formulación 
de mecanismos de colapso que en general son simples de plantear y de resolver. Esto es lo 
paradójico en el diseño al corte: las demandas se pueden obtener en forma relativamente 
sencilla, y  los procedimientos para el diseño al corte del código ACI-318 que han sido 
adoptados por el CIRSOC son también simples, mientras que sin embargo, el comportamiento 
no lineal del hormigón armado está asociado a una  compleja distribución de las tensiones con 
configuración muy variable de fisuras. No obstante las normas adoptan expresiones para el 
diseño que poco tienen que ver con la compleja situación de esfuerzos del elemento en el estado 
límite de rotura, pero que, como en el caso de suposiciones adoptadas en flexión, permiten una 
simplificación adecuada del problema y que da buenos resultados. 
 
En el desarrollo de las bases de cálculo del cortante, se parte de dos situaciones posible, la 
primera en la que no existe armadura en el alma de la viga lo que desemboca en que la 
resistencia a cortante básicamente dependerá del hormigón y de las características geométricas 
de la sección. Esto en la normas es a lo que se refiere la colaboración por hormigón. En el caso 
de la CIRSOC toma las mismas expresiones que la ACI: 
 
Expresión simple: 
 
 
(II.33) 
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Expresión sofisticada: 
 
 
No obstante en zonas de formación de rótulas plásticas, no se considera la colaboración del 
hormigón y en zonas que no se forman rótulas se adopta: 
 
 
 
La segunda situación, es la de suponer que existe armadura en el alma, el desarrollo del cálculo 
se basa en la suposición de una analogía a un sistema articulado de puntales y tirantes en los que 
los elementos conformados por el armado se encuentran a tracción y los elementos a 
compresión se desarrollan en el hormigón. A partir de este desarrollo se llega a que la tensión 
nominal o resistente del alma, vendrá dada por la colaboración de las armaduras en el alma y el 
hormigón. 
 
 
 
Donde  
 
 
 
Debido a las tensiones de compresión que se producen por el mecanismo, se debe limitar las 
tensiones en las barras para no generar una desintegración del hormigón en e l alma 
 
 
 
4. La Acción Sísmica. 
 
4.1. Terremotos de Diseño. 
 
4.1.1. Peligrosidad Sísmica en Mendoza. 
En zonas de alta sismicidad, como es el caso de toda la Provincia de Mendoza, el diseño y 
construcción está muy condicionado por las solicitaciones que se podrían generar por un 
terremoto. Tal cual se expresó en la sección anterior, el grado de sacudimiento, expresado por 
ejemplo con valores de máxima aceleración, de velocidad y desplazamiento del suelo, es difícil 
de predecir, pero en principio es aceptado en el medio que nuestras construcciones sean 
diseñadas con rigurosidad muy similar a la de las regiones del mundo más castigadas por los 
sismos. Para la ciudad de Mendoza, el evento sísmico de referencia es el terremoto que ocurrió 
el 20 de marzo de 1861 (300 años después de su fundación) que dejó el triste saldo de más de 
5000 muertos, lo que significaba el 50 % de su población. El fuerte sismo ocurrió a las 20:36 
hora local. La Fig. II.31. y 32 muestran la plaza central antes y después del terremoto, en la zona 
que ahora se encuentra el Museo Fundacional. En la Fig. II.33 aparecen las ruinas de San 
Francisco, que era una de las seis iglesias que existían en la ciudad, cuatro de las cuales 
(II.34) 
(II.35) 
(II.36) 
(II.37) 
(II.38) 
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(incluida San Francisco) eran de muros de ladrillo y las dos restantes de mampostería de adobe. 
Todas colapsaron durante aquel evento. 
 
 
Fig.II.31.  Plaza Central de Mendoza antes del terremoto 
 
 
 
Fig.II.32.Los daños en dicha zona por el terremoto 
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Fig.II.33. Estado actual (2000) de las ruinas de San Francisco 
La tabla  muestra los 12 eventos sísmicos más representativos que afectaron a Mendoza desde 
1782. Las magnitudes indicadas antes de 1967 son estimativas, pues no corresponden a medidas 
instrumentales. La Fig. 1.8 muestra los epicentros de dichos eventos. Se ha estimado para el 
sismo de 1861 una magnitud similar a la de los terremotos de Kobe  (Japón, 1995) y de Caucete 
(San Juan, 1977). 
 
Tabla II.2. Sismos destructivos que afectaron a Mendoza      
Evento Date 
(M/D/Y) 
Time 
(GMT) 
Latitud 
South 
Longitud 
West 
Focal 
Depth 
[km] 
Magnitude 
 
ML 
MM 
1 05 22 1782 16:00:00 33.0 69.0 30.0 7.0 VIII 
2 03 20 1861 23:36:00 32.9 68.9 30.0 7.0 IX 
3 10 27 1894 19:30:00 30.5 68.4 30.0 7.5 IX 
4 08 12 1903 23:00:00 32.1 69.1 70.0 6.0 VIII 
5 07 27 1917 02:51:40 32.3 68.9 50.0 6.5 VII 
6 12 17 1920 18:59:49 32.7 68.4 40.0 6.0 VIII 
7 04 14 1927 06:23:28 32.0 69.5 110.0 7.1 VIII 
8 01 15 1944 23:49:27 31.4 68.4 30.0 7.4 IX 
9 06 11 1952 00:31:37 31.8 68.6 30.0 7.0 VIII 
10 04 25 1967 10:36:15 32.7 69.1 45.0 5.4 VI 
11 11 23 1977 09:26:25 31.0 67.7 13.0 7.4 IX 
12 01 26 1985 03:07:00 33.1 68.8 12.0 5.7 VIII 
 
 
4.1.2. Períodos de Retorno y Probabilidad de Ocurrencia. 
Es ampliamente reconocido el hecho de que la importancia de la aplicación de un diseño 
racional y de construcción adecuada se vuelve fundamental cuando el estado de solicitaciones 
provocado por el sismo es el que controla. Al respecto y tal cual se mencionó antes, C.O. Bay 
(2005) indica que se acepta mayores riesgos de daño bajo acciones sísmicas que ante otras 
cargas accidentales o cargas de viento. Por ejemplo, los reglamentos modernos en su mayoría 
especifican sismos de diseño, para el estado límite último, que corresponden a períodos de 
retorno entre 100 a 500 años, para edificios de uso común, como viviendas y oficinas. 
 
Las correspondientes fuerzas de diseño son generalmente demasiado elevadas para ser resistidas 
dentro del rango de comportamiento elástico del material, y en consecuencia es común diseñar 
para resistencias que son tal vez fracciones del orden de 15 a 25 % de las que se corresponden 
con respuesta elástica.  Se espera entonces que ante dichos eventos las construcciones 
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sobrevivan sin colapsar pero sobrellevando grandes deformaciones inelásticas que disipen la 
energía del sismo, lo cual lleva implícito daños severos. La consecuencia de esto es que podría 
suceder que se alcance la máxima resistencia del edificio con el advenimiento de sismos de 
menor intensidad pero mayor frecuencia (menor período de retorno) que el de diseño. Bay 
(2005) indica que por lo tanto la probabilidad anual de desarrollar la capacidad total de los 
edificios durante respuesta sísmica es del orden de 1 a 3 %. La probabilidad anual aceptada para 
cargas gravitatorias de alcanzar su resistencia última es del orden de apenas 0.01%. Se ve 
entonces la marcada diferencia de los riesgos para ambos casos. 
 
La incorporación de procedimientos de diseño sísmico comenzó entre los años 1920 y 1930, 
donde se comienza a visualizar la importancia de incorporar las fuerzas de inercia que por 
aceleraciones del sismo se inducían en los edificios. En todo el mundo, los valores típicos de 
fuerzas horizontales que simulaban al sismo eran aproximadamente del 10% del peso del 
edificio. En Mendoza, por ejemplo, apareció el primer reglamento sísmico en 1923 (fue el 
primero en aparecer en América) y establecía que para edificios en altura el coeficiente sísmico 
para diseño ante acciones horizontales debía ser 0.08, 0.10 y 0.12 para los pisos inferiores, 
medios y altos respectivamente. Es decir ya reconocía  una tendencia a distribución triangular 
invertida de las acciones horizontales en altura. Muy importante para aquella época fue que 
dichas normas establecieron requisitos de confinamiento con elementos de hormigón armado 
para las estructuras de mampostería de ladrillos. 
 
Para ampliar un poco más la metodología que se utiliza para definir los sismos de diseños 
asociados a distintos estados límites, vale indicar en forma breve lo que propuesto por la 
Asociación de Ingenieros Estructurales de California, SEOAC (Structural Engineers 
Association of California). El SEOAC propone cuatro (4) estados límites, para los cuales define 
niveles de daños aceptables, que se resumen así: 
 
(i) Completamente operacional: cuando esencialmente no ha ocurrido daño. El 
edificio sigue funcionando, y los inspectores de daños post- terremotos, IPT, 
(metodología ATC- 1989) pueden asignar una placa verde, por lo cual su 
ocupación continúa. 
 
(ii) Operacional: hay daño moderado en elementos no estructurales y contenido, y 
muy leve daño en elementos estructurales, que no compromete en absoluto la 
seguridad del edificio. Los IPT asignarían placa gris. El edificio se puede seguir 
ocupando, pero podría haber discontinuidades en su uso si el propietario decide 
su reparación. 
 
(iii) Seguridad de vida: ha ocurrido daño moderado en elementos no estructurales y 
estructurales. Se ha resentido su rigidez para soportar acciones laterales. Sin 
embargo hay claro margen para no alcanzar el colapso. Los ascensores y 
algunos otros elementos eléctricos y mecánicos podrían no funcionar 
normalmente. Los IPT podrían llegar a colocar una placa amarilla, por lo cual 
su uso NO está disponible inmediatamente después del sismo. El edificio podría 
ser reparado, aunque pudiera suceder que económicamente no fuera práctico 
hacerlo. 
 
(iv) Cercano al colapso: se ha producido daño de tal magnitud que la capacidad 
para resistir cargas verticales y horizontales está seriamente comprometida. 
Réplicas del sismo pueden conducir al colapso del edificio. Partes del edificio 
podrían haberse desprendido, el egreso del mismo se dificulta, pero es 
importante que todos los elementos que deban soportar cargas verticales (vigas, 
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columnas, losas) se mantengan funcionando, de modo que el colapso durante el 
sismo NO ocurre. Los IPT colocarían una placa roja, la ocupación está 
prohibida y la reparación podría ser tanto técnica como económicamente 
inviable. 
 
Se ve entonces con claridad que el Nivel de Comportamiento es una expresión de la máxima 
extensión de daño de un edificio, para un específico nivel de terremoto. Para completar la idea 
entonces de estas recomendaciones, es necesario que observemos los criterios con los que el 
SEAOC define eventos sísmicos. A tal respecto, la ref.3 indica que los niveles de terremotos 
de diseño son expresados en función de un intervalo de recurrencia medio o una probabilidad 
de excedencia. El intervalo de recurrencia medio es una expresión del período de tiempo 
promedio, expresado en años, entre la ocurrencia de terremotos que pueden producir efectos de 
igual o mayor severidad. Vision 2000 clasifica a los sismos en frecuentes, ocasionales, raros y 
muy raros. Suponiendo que los terremotos ocurren en el tiempo con una distribución del tipo 
Poisson, entonces la probabilidad p de que la máxima severidad de un sismo, definido por su 
período de retronó Tr va a ser superada al menos una vez en el tiempo de vida útil tu (o tiempo 
de exposición) está dada por la siguiente expresión: 
 
P= 1- [1 / etu/Tr] 
 
Esta ecuación  a veces es conveniente expresarla de este otro modo: 
 
Tr = 1 /  [1- (1-p)1/tu] 
 
En Vision 2000 se dan como período de retorno los valores de 43 años, 72 años, 475 años y 970 
años para los terremotos frecuentes, ocasionales, raros y muy raros respectivamente. A su vez, 
define tres (3) tiempos de vida útil tu, 30 años, 50 años y 100 años, que aplicados en la ecuación 
(1ª) resultan en las probabilidades de excedencia que se indican en la tabla II.3. 
 
 Tabla II.3. Definición de los Niveles de Terremoto 
Nivel de Terremoto de Diseño Tiempo de Recurrencia (años) Probabilidad de Excedencia 
Frecuente 43 50% en 30 años 
Ocasional 72 50% en 50 años 
Raro 475 10% en 50 años 
Muy raro 970 10% en 100 años 
 
Clasificación de edificios según el destino 
Por último, para establecer las condiciones de diseño para los edificios, es necesario relacionar 
los terremotos con los estados límites y los distintos tipos de edificios. Falta entonces indicar 
qué clasificación establece el SEAOC para los edificios según su importancia. Básicamente los 
agrupa en tres tipos: 
 
A. Edificios de Seguridad Crítica: aquellos que contienen gran cantidad de materiales 
peligrosos, que si son liberados resultan de gran peligro para la población. Los 
materiales podrían ser tóxicos, explosivos o radioactivos. Podría incluir, por ejemplo, 
reactores nucleares de experimentación, pero no de potencia. 
 
B. Edificios Esenciales y Edificios Peligrosos: los esenciales son aquellos que se necesita 
que funcionen después del sismo: hospitales, centrales de policía, bomberos y 
comunicaciones. Edificios peligrosos son aquellos que contienen substancias peligrosas 
pero que de liberarse las mismas serán confinadas dentro del edificio y el impacto sobre 
(II.39) 
(II.40) 
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la población es mínimo: refinerías de petróleo, edificios de fabricación de 
microprocesadores, etc. 
 
C. Edificios Básicos: son todo el resto, incluyendo por supuesto los de viviendas, oficinas, 
comercio, industria, etc. que excluyan las condiciones anteriores. 
 
La Fig.II.34 resume los objetivos de comportamiento que se espera que se cumplan en función 
de los terremotos de diseño y los estados límites. 
 
 
Fig.II.34. Objetivos de Comportamiento Recomendados para Edificios (Vision 2000). 
 
En referencia al Reglamento de Argentina, INPRES- CIRSOC 103 tomo I (2005), la máxima 
aceleración del suelo para el diseño en estado límite último de edificios de uso común se 
corresponde con el terremoto de período  de retorno de 475 años, por lo que para una vida útil 
de 50 años tiene una probabilidad de excedencia del 10 %. 
 
Un criterio similar utiliza el código de Nueva Zelanda NZS 4203: (1992), que en su sección 
C.4.6.2 indica que para el estado último se ha adoptado un espectro de riesgo uniforme con un 
período de retorno asignado en 450 años (lo que también da aproximadamente un 10 % de 
probabilidad de ser excedido en 50 años). 
 
Nótese que en este caso la probabilidad anual de excedencia, que es la inversa del período de 
recurrencia, es de aproximadamente el 2%. La misma norma, para el estado límite de servicio 
establece que las fuerzas de diseño están basadas en un espectro de riesgo uniforme con una 
probabilidad anual de excedencia del 10%.  Esto implica para este estado límite un período de 
retorno de 10 años, lo cual le da una probabilidad del 100% de ser excedida en 50 años, del 95% 
en 30 años y del 63 % en 10 años. La Fig. 1.10 muestra la relación entre el factor de importancia 
o riesgo de construcción y el período de retorno o su inversa la probabilidad anual de 
excedencia. Se ve que, para un edificio esencial, para el cual norma toma el factor de riesgo 
R=1.3, resultaría una probabilidad anual de excedencia del orden de 10-3, es decir un período de 
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retorno de casi 1000 años. Si esto se relaciona con la tabla 2 que da el SEAOC significaría que 
de acuerdo al NZS4203 (1992) el mismo nivel de daños se espera en un edificio de uso común 
para el sismo que ocurre cada 500 años (designado como raro) que en un edificio esencial para 
el sismo que ocurre cada 1000 años (designado como muy raro). 
 
 
4.2. CIRSOC I-103 - 2005. 
 
4.2.1. Zonificación Sísmica. 
 
Para la ingeniería sismorresistente las aceleraciones constituyen un parámetro de fundamental 
importancia para el estudio del efecto de los sismos en las construcciones. El acelerógrafo es un 
instrumento que permite obtener un gráfico, que se denomina acelerograma, el cual muestra la 
variación de las aceleraciones en el lugar de su emplazamiento, en función del tiempo. A partir 
de estos registros, se realiza el análisis del efecto de los sismos en diferentes tipos de 
estructuras, a fin de determinar el denominado coeficiente sísmico. Dicho coeficiente permite 
determinar las fuerzas a que se ve sometida una estructura ante la ocurrencia de un terremoto de 
características destructivas (que se denomina terremoto de diseño). 
 
El sismo de diseño, es el resultado del análisis de los diferentes terremotos registrados en el país 
y en otros lugares del mundo con características sísmicas similares a las nuestras. En general, se 
adopta el movimiento más destructivo que puede ocurrir en una determinada zona, con una 
recurrencia de 500 años (es decir, que ocurre, en promedio, una vez cada 500 años). 
 
El peligro sísmico, que es la probabilidad de que ocurra una determinada amplitud de 
movimiento del suelo en un intervalo de tiempo fijado, depende del nivel de sismicidad de cada 
zona. Los Mapas de Zonificación Sísmica individualizan zonas con diferentes niveles de Peligro 
Sísmico. En el Mapa  de Zonificación Sísmica del Reglamento INPRES-CIRSOC 103, se 
encuentran identificadas 5 zonas. Un valor que permite comparar la actividad sísmica en cada 
una de ellas es la máxima aceleración del terreno "as" para el sismo de diseño antes definido. 
Esta aceleración se expresa en unidades de "g", siendo "g", la aceleración de la gravedad. (Ver 
Fig.II.35.) 
 
Los requerimientos reglamentarios son diferentes, de acuerdo con la zona donde se encuentre 
emplazada la obra, siendo más severos para la zona 4, disminuyendo a medida que se reduce la 
peligrosidad sísmica de la zona correspondiente. 
 
 
4.2.2. Destino y Funciones 
 
Además de la actividad sísmica de cada lugar, debe también considerarse el destino de la 
construcción. Con este fin el Reglamento clasifica a las construcciones según su Destino y 
Funciones, asignándoles un "factor de riesgo", que puede interpretarse como un porcentaje 
adicional de seguridad, de acuerdo con el uso de la construcción. Por ejemplo, para hospitales, 
centrales de bomberos, centrales de energía, depósitos de materias radioactivas, etc., este 
porcentaje es del 40%; en tanto que para edificios educacionales, cines, teatro, estadios, hoteles, 
etc., es del 30%. De este modo se contempla la necesidad de que, ante la ocurrencia de 
terremotos destructivos, las construcciones esenciales puedan seguir funcionando sin ningún 
tipo de daño 
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Tabla II.4. Categorías de viviendas según CIRSCO 103. 
 
DESTINO FUNCIONES γ 
Grupo Ao Son construcciones cuyas estructuras, instalaciones, equipamientos y 
accesibilidad deben mantenerse en funcionamiento luego de ocurrido un 
terremoto destructivo. 
1.5 
Grupo A Construcciones cuyo contenido es de gran valor o de gran importancia 
pública. Construcciones de uso público de más de 300 m2 y que permitan 
la presencia de más de 100 personas 
1.3 
Grupo B Construcciones destinadas a vivienda unifamiliar o multifamiliar y no 
incluidos en el Grupo A. 
1 
Grupo C Construcciones o instalaciones aisladas con ocupación inferior a 10 
personas, que no estén incluidas en los grupos anteriores y que no afecten 
a construcciones incluidas en los grupos anteriores. 
0.8 
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Fig.II.35. Mapa de Zonas de Alto Riesgo Sísmico de Argentina. 
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4.2.3. Clasificación del Emplazamiento. 
 
Los efectos del terreno pueden clasificarse en dos tipos, el primero “Tipo Vibratorios” y los de 
“Deformación Permanente”. Estos últimos son específicos de suelos de baja resistencia 
mecánica como arenas flojas secas, limos y arenas saturadas poco densas, y arcillas blandas, 
donde todas estas son consideradas como “Dinámicamente Inestables”. 
 
Por otro lado los suelos que generan efectos “Tipo Vibratorios” se producen en aquellos suelos 
denominados “Dinámicamente Estables”, estos suelos amplifican las ondas por el terreno y 
tienen una gran influencia en las variaciones en amplitud y contenido frecuencial de las ondas 
sísmicas. 
 
Para la determinación de las acciones sísmicas de diseño, el sitio del emplazamiento se clasifica 
en seis categorías según las características de los suelos comprendidos en una profundidad de 30 
m desde la superficie de terreno natural. 
 
La clasificación se basa en la velocidad media de la onda de corte Vsm. A los efectos de la 
clasificación del sitio es suficiente la evidencia geológica, la información existente de estudios 
preliminares o de los realizados con motivo de la construcción en estudio. Es aceptable utilizar 
la correlación entre la velocidad de la onda de corte y el ensayo de penetración normalizado 
(SPT) o la resistencia al corte no drenado.  
Tabla II.5. Clasificación suelos. CIRSOC 103 
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4.2.4. Espectros de Diseño. 
 
Los espectros de diseño se establecen para cada zona sísmica en función de la identificación del 
sitio. La zonificación sísmica está definida por su aceleración efectiva (as) en suelo tipo B. Los 
parámetros que definen los espectros son los coeficientes Ca y Cv 
 
Tabla II.6. Coeficientes Ca y Cv. CIRSOC 103 
 
 
 
La influencia de la proximidad a fallas activas se considerará a través de con los coeficientes Na 
y Nv que modifican los espectros de diseño 
 
Na: coeficiente de proximidad a fallas para la zona del espectro sensible a la aceleración. 
 
Nv: coeficiente de proximidad de falla para zona del espectro sensible a la velocidad. 
 
 
 
Las ordenadas Sa del espectro elástico de aceleración para acciones horizontales de diseño para 
el 5 % de amortiguamiento se definen por las siguientes expresiones: 
 
 
(II.41) 
(II.42) 
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Para zonas 3 y 4 
 
 
 
Para zonas 1 y 2 
 
 
 
La siguiente gráfica II.36 muestra los espectros para la zona 4 
 
 
Fig.II.36. Espectro de Diseño Zona 4. 
 
 
 
Los espectros para las acciones sísmicas verticales se obtendrán multiplicando las ordenadas 
espectrales para acciones sísmicas horizontales por un factor fv establecido en la Tabla XX. en 
función de la zona sísmica: 
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(II.43) 
(II.44
 
  
(II.45) 
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4.2.5. Acciones Gravitatorias. 
 
Las acciones gravitatorias a considerar para la determinación de las acciones sísmicas se 
componen de las cargas permanentes y de una fracción de las acciones accidentales o de 
servicio. Estas cargas gravitatorias se tendrán en cuenta tanto para la determinación de las 
características dinámicas de la construcción como para la evaluación de las deformaciones y 
solicitaciones originadas por la excitación sísmica. 
 
 
 
 
 
 
4.2.6. Determinación de la Respuesta Dinámica. 
 
La ordenada espectral para cada modo se determinará mediante: 
 
 
 
Donde Sam, es la ordenada del espectro de aceleraciones para cada modo, γdr es el coeficiente 
de destino y R, el factor de reducción por rango inelástico y suele variar entre 3 y 6. 
 
 
 
(II.46) 
(II.47) 
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4.3. CCSRM87. 
 
4.3.1. Zonificación Sísmica. 
Al igual que la CIRSOC la zonificación divide el país según la probabilidad de ocurrencia de una 
determinada amplitud sísmica, y también se toma un tiempo de recurrencia de 500 años. 
 
Una diferencia importante respecto a la CIRSOC, es que en la zonificación, se distingue un coeficiente 
que es el porcentaje de la aceleración de la gravedad que luego se aplica directamente al espectro que 
inicia desde la unidad como ser verá más adelante. 
 
La ciudad de Mendoza se divide en dos zonas, una de elevado riesgo sísmico con un coeficiente de 
Co=0,30 y otra zona de riesgo sísmico intermedio con C0=0.15. A continuación se puede ver Fig.II.37. 
 
 
Fig.II.37. Zona de alto riesgo sísmico de la Provincia de Mendoza. 
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4.3.2. Destino y Funciones. 
Al igual que la CIRSOC el CCSR propones factores de riesgo en función de la importancia del 
edificio y su destino. Pero también añade otro factor adicional de riesgo que es función de la 
estructura, es decir tiene en cuenta el tipo de sistema resistente y la vinculación entre estos 
elementos. Así por ejemplo sistemas resistentes como son los pórticos que a su vez están 
interconectados con diafragmas rígidos que garantizar la distribución de los esfuerzos recibirán 
valores de coeficientes menores y por el contrario elementos menos dúctiles y que no se 
encuentran bien conectados entre sí se les penaliza con un coeficiente mayor. 
 
Tabla II.7. Categoría de vivienda 
DESTINO FUNCIONES γ 
Grupo AE Construcciones en las que el colapso total o parcial podría generar 
acciones catastróficas sobre poblaciones importantes, instalaciones 
nucleares, etc. 
2 
Grupo A Construcciones en las que se desarrollan funciones que son esenciales 
inmediatamente de ocurrido un terremoto. 
1.4 
Grupo B Construcciones destinadas a vivienda unifamiliar o multifamiliar y no 
incluidos en el Grupo A. 
1 
Grupo C Construcciones o instalaciones aisladas con ocupación inferior a 10 
personas, que no estén incluidas en los grupos anteriores y que no afecten 
a construcciones incluidas en los grupos anteriores. 
0.8 
 
Los coeficientes de estructura vienen dados por la siguiente expresión: 
 
 
Donde  
γvi: coeficiente que depende de la vinculación y puede variar tomar 1 – 1.15 – 1.30 
γdu: coeficiente que depende de la ductilidad puede variar entre 0.85 para estructuras muy 
dúctiles hasta 1.80 para estructuras muy frágiles. 
 
4.3.3. Terreno. 
Para la evaluación de la influencia del terreno en la respuesta de la construcción se definen tres 
tipos de terrenos, a los que se asignan los correspondientes valores del coeficiente de influencia 
s. Para clasificarlos se consideran  las siguientes características: 
 
- Ensayos de penetración normal (SPT) 
 
- Velocidad de transición de ondas longitudinales. 
 
- Tensión de trabajo admisible. 
 
Al igual que la CIRSOC los suelos se denominan: 
 
Tipo 1: Terrenos firmes, rocas o gravas compactas 
 
Tipo 2: Terrenos medios, comprendidos entre el tipo 1 y 3 
 
Tipo 3: Terrenos blandos, suelos granulares de baja densidad, suelos arcillosos o limosos poco 
consolidados. 
(II.48) 
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4.3.4. Espectro de Diseño. 
El espectro viene definido por las siguientes ecuaciones 
 
Si 
 
 
 
 
 
 
 
 
Suelo Smáx T3 T4 
1 0.80 0.20 0.35 
2 1.00 0.30 0.60 
3 1.20 0.40 1.00 
 
La gráfica del CCSR 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
(II.49) 
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4.3.5. Cargas Gravitatorias. 
Las cargas a considerar serán: 
 
 
Donde  
 
Gi: carga permanente 
 
Pi: Cargas accidentales  
p: coeficiente de participación 
 
p=0 para azoteas y techos 
 
p=  0.25 para locales donde no es usual la aglomeración de personas 
 
p= 0.50 para locales donde es normal la aglomeración de personas 
 
p= 1 tanques de agua 
 
4.3.6. Determinación de la Respuesta Dinámica. 
La  ordenada para cada modo viene dada por. 
 
 
Co: coeficiente de zona 
γd: coeficiente de destino 
S: ordenada del espectro de diseño 
R: factor de reducción por rango inelástico, varía entre 4 y 8 
 
 
 
 
 
 
 
(II.50) 
(II.51) 
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Donde  
Ri: factor de reducción para el modo i 
Fpi: factor de participación modal. 
Ti: período del modo 
Sai: Valor espectral del modo i 
R: Factor de reducción global. 
 
4.4. IBC 2006 – ASCE 7-05. 
 
4.4.1. Zonificación. 
SAP2000 adopta como criterio de cargas sísmicas, los propuestos por la IBC 2006 
(International Building Construction) los cuales son los mismos que los propuestos por la ASCE 
7-05 (American Society of Civil Engineer).  
 
Tradicionalmente la mayoría de los códigos dividen sus regiones asignando una aceleración 
base, que será un porcentaje de la aceleración de la gravedad a la cuales se les asigna un 
determinado Período de Retorno o dicho de otra manera una determinada probabilidad de 
ocurrencia. Generalmente suele utilizarse Períodos de Retorno en torno a los 500 años, lo que da 
una probabilidad de ocurrencia del 10% para una vida útil de la estructura de unos 50 años. La 
IBC 2006 o la ASCE7-05 adopta 2/3 de esta probabilidad es decir un período de retorno de 
2500 años, es decir una probabilidad de 2% para 50 años. 
 
Por lo tanto dividen el mapa en función de un espectro de aceleración, denominados S1 y Ss a 
los cuales como se verá más adelante para determinar el máxima valor de sismo de los 
multiplica por 2/3. Para determinar los valores de Ss y S1, habrá que consultar los mapas 
correspondientes, pero actualmente se puede fácilmente ingresar en una web las coordenadas 
del emplazamiento dándonos directamente los valores de estos coeficientes. Ver figura II.38. 
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Fig.II.38. Sitio web para la determinación de los coeficientes Ss y S1.(http://earthquake.usgs.gov (2006)) 
 
 
Fig.II.39. Coeficientes Ss y S1. 
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4.4.2. Destino y Riesgo Sísmico. 
Al igual que otras normativas asigna un valor de riesgo asociado a la zona, en función del 
destino de la obra. Ver figura II.40. 
 
Fig.II.40. Categoría de Riesgo según ASCE7-05. 
 
 
 
Fig.II.41. Factor de riesgo asociado a la categoría de edificio. 
 
4.4.3. Terreno. 
El terreno se divide 4 categorías A, B, C y D, y luego terrenos que necesitan un estudio especial 
que son los E y F. Todos ellos al igual que en otras normativas se fija por la velocidad de la 
onda y por el ensayo SPT. El reglamento indica que siempre debe tomarse por defecto el suelo 
tipo D como suelo más desfavorable salvo que un estudio determine presencia del suelo tipo E y 
F 
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4.4.4. Espectro de Diseño. 
Tal como se comentó en el párrafo 4.4.1. la ASCE 7-05 especifica que para determinar el 
espectro de diseño hay que previamente determinar Ss y S1. Con esto valores se determinar el 
valor del espectro de máximo sismo posible calculados con unos coeficiente Fa y Fv, que serán 
función del tipo de terreno (A, B, C, D) y de Ss y S1. Tal como se ve a continuación. 
 
 
 
 
 
Las tablas de los coeficientes propuestos por la ASCE7-05 son: 
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Los valores de diseño del espectro vendrán dados por las siguientes ecuaciones propuestas por 
ASCE 7-05: 
 
 
Con estos datos, el tipo de terreno y la categoría del Edificio estamos en condiciones de 
determinar el espectro de diseño (Fig.II.42.) 
Si 
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Fig.II.42. Espectro de Diseño ASCE 7-05. 
 
4.4.5. Respuesta Dinámica. 
 
La ordenada para cada modo no será diferente a como se calcula en otras normas: 
 
 
 Donde  
Sa: ordenada del espectro de diseño 
I: factor de riesgo en función de la categoría de la estructura 
R: factor de reducción en función de su ductilidad que varía entre 4 y 8. 
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Tercera Parte: Refuerzos de Estructuras 
 
1. Aspectos Básicos. 
En las actuaciones de rehabilitación estructural de los edificios conviene especificar claramente 
el objetivo técnico que se pretende conseguir con la intervención propuesta. Se pueden 
distinguir los tres planteamientos siguientes: 
 
-  la recuperación de la capacidad portante inicial del elemento a rehabilitar. Se trata, de 
hecho, de lo que habitualmente se interpreta como la reparación del elemento dañado. 
 
- el aumento de la capacidad portante del elemento sobre el que se interviene, equivalente 
a lo que habitualmente se interpreta como el refuerzo del elemento dañado 
 
- a sustitución funcional del elemento por un nuevo elemento que asume en su totalidad 
la capacidad portante requerida, sin que ello signifique necesariamente la extracción 
del elemento a rehabilitar. 
 
Evidentemente, la elección entre estos tres planteamientos depende de las exigencias mecánicas 
requeridas y de la capacidad del elemento objeto de la intervención para alcanzarlas. Son varios 
los factores que se deben tener en consideración para obtener un sistema de rehabilitación 
eficiente y confiable. La estrategia de rehabilitación más económica va a depender de una 
combinación de consideraciones técnicas y no-técnicas, como según Drianfel Vászquez (2002) 
en un Estudio de Rehabilitación en Terrenos Escarpados comenta que estas consideraciones 
pueden ser el costo del sistema de rehabilitación, el impacto estético en la estructura y las 
complicaciones que genera el proceso constructivo del sistema de rehabilitación durante y 
después de su implementación. 
 
Un sistema de rehabilitación consiste en la implementación de medidas constructivas, la adición 
de nuevos elementos estructurales o la disminución de aquellas deficiencias encontradas de 
manera que se mejore la respuesta sísmica de la estructura. El sistema de rehabilitación más 
práctico sísmicamente hablando es aquel que provee una combinación de mejoramiento de 
ductilidad, aumento de la rigidez y aumento de la capacidad resistente. Pueden existir cuatro 
posibles estrategias para la rehabilitación en zonas sísmicas: 
 
-  Reducción de la demanda sísmica – esta reducción puede ser obtenida mediante la 
implementación de aisladores de base o la implementación de amortiguadores (viscosos 
o visco elásticos). Debido a las condiciones económicas de países en vía de desarrollo o 
países latinoamericanos que hoy en día la mano de obra es considerablemente más 
económica que los materiales y sistemas tecnológicos de construcción, este sistema de 
rehabilitación, aunque  sísmicamente es viable, es muy poca su utilización. 
 
- Mejoramiento o aumento de la ductilidad – esto consiste en aumentar o mejorar la 
ductilidad del sistema pero sin aumentar significativamente la capacidad de la 
estructura. Esto se puede lograr mediante el encapsulamiento o confinamiento de las 
columnas (“column jacketing”) con diferentes materiales. Como consecuencia de este 
confinamiento, los elementos son capaces de mantener su capacidad estructural a unas 
deformaciones últimas mayores.  
 
 
- Rigidización y aumento de la resistencia con aumento en ductilidad – una forma de 
obtener esta combinación de efectos es mediante el uso de arriostres de acero los cuales 
rigidizan la estructura, mientras que el aumento en la ductilidad se puede obtener 
debilitando las vigas (cortando varillas) y cambiando así el problema de piso débil 
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-  Rigidización y aumento de la resistencia sin aumento de la ductilidad – esto se 
puede lograr mediante el uso de paredes de carga o cortante interiores. Las paredes de 
carga aumentan dramáticamente ambos factores y a su vez reducen significativamente 
la demanda de ductilidad (por ejemplo, rotaciones, desplazamientos y desplazamientos 
de entre piso). 
 
2. Materiales y Sistemas de Refuerzo. 
 
2.1. Refuerzos con Hormigón. 
 Ventajas: 
 
- Menor Coste. 
 
- Mano de obra más económica y menos especializada. 
 
- Mayor seguridad, la colaboración de la estructura antigua es más fiable. 
 
- Efecto zunchado, más confinamiento. 
 
Inconvenientes: 
 
- Aumento de las dimensiones de los elementos y pérdida de funcionalidad. 
 
- No puede entrar en carga hasta pasado un tiempo prudencial que el hormigón adquiera 
una resistencia mínima. 
 
2.1.1. Pilares 
- Zunchados: 
Consiste en ejecutar una camisa que comprime el núcleo con una presión tal que se reparta lo 
más uniforme posible en todo su perímetro. Se utiliza hormigón de alta retracción y que genera 
tracción en toda la armadura.Fig.II.43/44/ 
 
Fig.II.43. Zuncho de Hormigón. 
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Fig.II.44. Zunchos 
 
- Encamisados 
Se rodea el pilar con hormigón armado a través de promotores de adherencia sin retracción y se 
usa en refuerzos pasivos, es decir que aquellos en los que la estructura no se descarga y el 
refuerzo comienza a trabajar a partir del momento que el o los elementos comienzan a 
deformarse.Fig.II.45/46 
 
Fig.II.45. Encamisado de Hormigón. 
 
  
70 
 
 
Fig.II.46. Encuentro con forjado de encamisado 
 
2.1.2. Vigas 
Puede realizarse por recrecido del canto, y en esos casos es muy importante descargar el 
elemento. A veces esto puede llegar a ser un inconveniente, ya que no siempre es posible 
descargar totalmente la viga. Fig.II.47 
 
 
Fig.II.47. Recrecido de canto inferior. 
 
Existen otros procedimientos en los que se refuerza sin recrecido, sino añadiendo armadura 
adicional a la existente, realizando un descubrimiento del armado. Esto exige un estudio muy 
detallado del estado tensional y de cómo afecta las nuevas armaduras a la sección con esta 
nueva configuración.Fig.II.48. 
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Fig.II.48. Se añade armado a la viga existente. 
 
2.1.3. Corte. 
El refuerzo del cortante, generalmente en vigas, puede realizar al igual que en flexión repicando 
y descubriendo armadura, y añadir los estribos necesario para resistir la demanda de corte. Es un 
sistema poco utilizado, por los cuidados que implica durante los trabajos. Implica utilizar y 
sanear las zonas para poder recibir el nuevo material, resinas que aseguren una buena 
adherencia con el material existente. 
 
 
Fig.II.49. Refuerzo de Cortante 
 
2.2. Refuerzos con Estructuras Metálicas. 
Suelen usarse con gran frecuencia por su sencillez de ejecución y rapidez. Suelen ser un poco 
más caros como material respecto a la utilización con hormigón, pero no resulta en coste 
demasiado excesivo.  Otra de las ventajas es que permite una puesta en marcha de las 
estructuras casi inmediatamente finalizados los trabajos de reparación. 
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2.2.1. Pilares. 
Los refuerzos en pilares, los cuales también son aplicables a tabique o muros de cortantes, son 
los denominados Encamisados. Cuando son utilizados en zonas no sísmicas, generalmente la 
condición es que el encamisado toma prácticamente toda la carga a resistir.  
 
Existen muchas configuraciones, suelen usarse angulares empresillados o bien chapas continuas 
unidas por bulones o resinas epoxis. Al igual que en refuerzos con hormigón, deben llevarse 
hasta la cimentación y comprobar el punzonamiento de estos elementos. 
 
En zonas sísmicas, las cargas gravitatorias no suelen ser el problema, en cambio los 
movimientos horizontales suelen generar tracciones que pueden llegar a ser determinante en su 
resistencia. En estos casos no es necesario que los pilares se lleven toda la carga a compresión, 
ya sus resistencias suelen ser muy superiores, pero sí es necesario tomar las tracciones debidas 
al sismo. 
 
En todos los casos es importante garantiza que el refuerzo llegue hasta la cimentación y además 
se debe garantizar la continuidad entre los diferentes elementos. En muchos casos esto implica 
realizar perforaciones en los forjados y hacer estudios especiales de cartelas para evitar un 
posible punzonamiento en estas zonas de transición. 
 
Fig.II.50. Encamisado con presillas soldadas. 
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Fig.II.51. Transmisión de esfuerzos. 
 
Fig.II.52. Refuerzo contra punzonamiento. 
 
2.2.2. Vigas. 
Suelen utilizarse en la parte inferior de vigas como refuerzo de la armadura de tracción, y 
pueden ser adheridas con resinas epoxis o con bulones. Cuando se utilizan resinas, lo más 
crítico es la de interfase hormigón – resina, ya que es la resistencia a tracción del hormigón el 
determinante del buen funcionamiento del refuerzo. Es decir las tensiones rasantes en esta zona 
juegan un papel fundamental en el diseño, llamada “delaminación”. 
 
También hay que controlar la compatibilidad de deformaciones y tener en cuenta que el 
aumento del acero en tracción puede dar aumento de resistencias muy grandes que esto 
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desemboca  en un aumento considerable de las compresiones en el hormigón y la consecuente 
rotura frágil de éste. 
Distribución de tensiones rasantes. a continuación: 
 
 
Fig.II.54. Distribución de tensiones rasantes. 
 
Las estructuras metálicas también suelen usarse no sólo como un material adicional a elementos 
ya existente también suelen colocarse como elementos para cambiar la configuración 
estructural. Esto es utilizando perfiles metálicos colocándolos transversalmente a elementos 
existente o bien diseñado sistemas resistentes totalmente nuevos. Ver figura II.55 
 
Fig.II.55. Nuevo sistema estructural. 
 
2.2.3. Cortante. 
Al igual que en flexión puede usar resinas o bien bulones o anclajes. También habrá que realizar un 
estudio detallado del comportamiento de la interfase hormigón – epoxi. En el caso de los usar bulones o 
conectores, habrá que estudiar principalmente el trabajo a cortante de estos elementos, pero existen otros 
estudios que según el caso se deberán tener en cuenta como el arrancamiento. 
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Fig.II.56. Refuerzo a cortante con conectores anclados. 
 
2.3. Refuerzos Atirantados. 
Ventajas: 
- Permiten actuar sobre elementos deformados sin necesidad de descargarlos. 
- No necesita nuevas deformaciones para que los elementos entre en carga. 
- Permite recuperar deformaciones. 
- Son muy favorables en flexión y corte y permite recuperar elementos muy dañados. 
 
 
Fig.II.57. Reparación con cables atirantados. 
 
Inconvenientes: 
 
2.3.1. Tecnológicos. 
 
- Traviesas: 
 
Suele necesitarse elementos auxiliares para recibir los anclajes, esto implica preparar 
superficies, añadir material, calcular conectores. Fig.II.58. 
Alzado Longitudinal Alzado Transversal 
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Fig.II.58. Traviesas 
 
- Durabilidad de los tendones. 
Existen dos tipos de tendones, los “No reemplazables” los cuales pueden tener vainas de 
polietileno de alta densidad, acero galvanizado, corrugado PV, etc. Este tipo de tendones 
requieren extremos cuidados y una ejecución muy controlada y evitar posible inconveniente 
durante la vida útil de la estructura. 
Luego están los tendones “Reemplazables” inyectados en morteros en doble vainas, suele ser 
vainas de polietileno dentro de vainas metálicas. También puede ser vainas simples con 
inyectado de grasas o derivados del petróleo que permiten el destensado.  
 
2.4. Materiales Compuestos. 
 
2.4.1. Aspectos Básicos. 
Sobre este tema es importante mencionar y destacar que su estudio puede llegar a tomar 
relevancia para refuerzos en zonas sísmicas. Tal como se verá más adelante en nuestro Caso de 
Estudio. Uno de los inconvenientes al realizar las verificaciones de los elementos es que  nos 
encontramos con que los nudos no verificaban. Existen diversos estudios de investigación para 
determinar el comportamiento de los nudos utilizando refuerzos con materiales compuestos pero 
todos esos estudios no contemplan casos de nudos con concurrencia de 4 vigas, es decir por 
todas las caras de los pilares. Es por ello que en el caso de los nudos se deja abierto como un 
posible tema de investigación para la búsqueda de una solución en este tema y no se propone 
refuerzo alguno por escapar a los niveles de profundidad que se pretenden en este sencillo 
estudio de investigación de un caso real. 
 
El refuerzo de estructuras de hormigón armado mediante materiales compuestos, en especial 
mediante polímeros reforzados con fibras (FRP: Fiber Reinforced Polymers), tiende a sustituir a 
sistemas de intervención más tradicionales. De hecho es posible encontrar una gran variedad de 
productos comerciales basados en materiales compuestos FRP en la industria de la construcción. 
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En las ultimas décadas ha surgido un interés especial en la búsqueda de materiales con 
características apropiadas para los proyectos arquitectónicos, donde es necesaria la aplicación de 
materiales resistentes y duraderos. 
 
Según el profesor Parra de la Universidad Politécnica de Cartagena comenta que  partir de la 
década de los noventa, la investigación experimental en relación al comportamiento estructural 
de los FRP como refuerzo en estructuras de hormigón, ha tenido un avance significativo. Entre 
1996 y 1998 se generalizo en Japón el término Continuous Fiber Sheets para designar a los 
productos usados en la construcción que contengan fibras continuas, tejidos y tendones, pre 
impregnados con una resina superficial. 
  
2.4.2. Materiales. 
Los FRP consisten en la composición de las fibras de un cierto material con elevadas 
prestaciones embebidas en una matriz polimérica. Dicho material suele ser carbono, vidrio o 
Aramida. Fig.II.59/60/61.  Suelen venir en diferentes formatos: laminados, tejidos, perfiles o en 
estado puro.  
 
Estos compuestos tienen como ventaja su elevada resistencia a tracción, pero como 
inconveniente por otro lado es su bajo módulo de elasticidad. 
 
 
 
 
Fig.II.59. Tejido de fibra de vidrio. 
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Fig.II.60. Tejido Fibra de Aramida. 
 
 
Fig.II.61. Tejido Fibra de Carbono 
 
 
Tabla II.8. Características mecánicas de RFP 
Fibra Resistencia 
GPa 
Módulo E 
GPa 
Resist 65% 
GPa 
Módulo 65% 
GPa 
Deform % 
Aramida 3.66 125 1.54 84 2.4 
Carbono 3.5 181 1.75 132 1.2 
Vidrio 2.1 75 0.83 49 3 
Acero 
Normal 
0.04 200 0.04 200 12 
Acero 
Preten. 
1.86 190 1.86 190 7 
 
En medios agresivos: 
- Ataques Químicos. 
Fibra de carbono y aramida presentan buen comportamiento, pero las fibras de vidrio presentan 
problemas en medios alcalinos. 
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- Rayos ultravioletas. 
Las fibras de carbono y vidrio no se ven afectadas, pero las fibras de aramida pierden coloración 
y resistencia. Las resinas pierden elasticidad. 
- Calor y Fuego. 
Vidrio pierden sus propiedades resistentes a partir de los 1000º, el carbono a los 650º y la 
aramida a los 200. Las resinas a partir de los 80, es por ellos que es muy importante protegerlas 
contra el fuego. 
2.4.3. Aplicaciones. 
Suelen tener las mismas aplicaciones que los materiales tradicionales, es decir, flexión, corte 
para vigas. En general para el caso de pilares suelen utilizarse a modo de zuncho para mejorar el 
confinamiento. 
 
Fig.II.62. Confinamiento con FRP. 
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Capítulo III - Caso en Estudio. 
 
1. Características del Edificio. 
1.1. Planteamiento General. 
El edificio elegido pertenece al Consejo de Profesional de Ingenieros y Geólogos de la provincia 
de Mendoza ubicado en una zona de alta peligrosidad sísmica, cuyo diseño y construcción se 
ejecutaron en la década de los 70. Los reglamentos de esa época se basaban principalmente en 
lineamientos dados por el CONCAR (Consejo de Construcciones Antisísmica y 
Reconstrucciones). El CONCAR se formó en 1944 luego de un gran terremoto en la ciudad de 
San Juan, provincia vecina de Mendoza y que ambas pertenecen a la misma zona de 
peligrosidad sísmica.  
1.2. Geometría y Configuración Estructural. 
Se trata de un edificio destinado a oficinas y consta de un sótano, la planta baja, nueve pisos y la 
azotea, la cual se considera accesible. El sótano, la planta baja y los dos primeros niveles poseen 
una configuración similar, luego a partir del tercer piso la sección en planta disminuye en 
superficie. El edificio se caracteriza por tener una forma rectangular y alargada donde la 
longitud del lado que limita con la vía pública es mucho menor que en la dirección 
perpendicular. 
El sótano, la planta baja y los dos primeros pisos tiene una superficie de 825,56 m2 y el resto de 
plantas tienen una superficie de  304 m2. La distancia entre pisos es de 3,50 m lo que le da una 
altura total respecto del terreno de cimentación de 42 m. Fig.III.1 
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Fig.III.1. Planta tipo de los primeros 3 niveles. 
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Fig.III.2 y Fig.III.3. Fotografías del edificio existente en la ciudad de Mendoza. 
 
Los sistemas estructurales planteados en el edificio consiste en la utilización de pantallas de 
hormigón denominados tabiques y de pórticos. Hasta la planta 2 los tabiques se ubican 
perimetralmente y también se sitúan en un núcleo central en el hueco de ascensores y la caja de 
escaleras. Éste último continúa de forma continua hasta la última planta. Los sistemas de 
pórticos están configurados en la dirección transversal del edificio, es decir en la dirección cuya 
longitud es menor. El objetivo de los tabique es darle rigidez a la estructura y absorbe en mayor 
medida las acciones horizontales. 
 
Todos los sistemas resistentes están interconectados a través de losas nervuradas y vigas.  En el 
caso de la cimentación, están diseñadas a través de zapatas de cimentación, aisladas en el  caso 
de los pilares y corridas en los tabiques, todas ellas interconectadas a través de vigas, llamadas 
vigas de encadenado. 
 
La mayoría de las vigas se caracterizan por ser de gran canto variando su altura entre 60 y 70 
cm y un ancho de entre 30 y 40 cm, lo que les da una gran rigidez a la flexión. Por otro lado los 
pilares son rectangulares tendiendo a ser muros pilares cuyos lados mayores varían entre 60 y 
80 cm y su lado menor entre 30 y 40 cm. Están dispuestos en la dirección transversal ya que el 
edificio por su forma alargada presenta menor rigidez en esa dirección. 
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1.3. Análisis Estructural. 
1.3.1. Características de los Materiales. 
• Durabilidad y Resistencia 
El reglamento CIRSOC clasifica la durabilidad de las estructuras según los ambientes y la 
potencial corrosión que se podría dar sobre las armaduras. 
Tablas III.1. Tipos de exposiciones. CIRSOC 201 
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Por otro lado el CIRSOC 103 parte II, regula los requisitos de la resistencia mínima del 
hormigón en zona sísmica para zona 4 
 
 
El edificio existente fue diseñado con un hormigón de 21MPa, por lo tanto cumpliría con este 
requisito. 
En el caso del acero, no podrá utilizarse una tensión de fluencia mayor que 420 MPa, cuyo 
requisito también lo cumple. 
 
 
(III.1) 
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• Recubrimiento 
Los recubrimientos mínimos que impone el reglamento CIRSOC son: 
 
Tabla III.2. Recubrimientos. CIRSOC 
 
Caso en Estudio 
 
Condición Recubrimiento 
mínimo 
Comprobación 
Fundaciones Sin especificar  - 
Losas 20 mm Cumple 
Vigas 20 mm Cumple 
Columnas 20 mm Cumple 
Tabiques 20 mm Cumple 
Tabla III.3. Comprobaciones de recubrimiento. 
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1.3.2. Cargas y Acciones. 
• Análisis de Carga 
 
Losa Entrepiso 
Cargas Gravitatorias 
Materiales Peso Específico 
kN/m3 
Espesor 
m 
Peso por m2 
kN/m2 
Baldosa Aglomerada 
Mortero de asiento 
Losa HºAº 
Cielorraso yeso  
Cerramientos 
Otros 
Total Gravitatoria 
22 
23 
24 
18 
 
0.025 
0.025 
0.15 
0.03 
 
 
0.23 
0.55 
0.575 
3.6 
0.54 
0.15 
0.38 
5.795 
Cargas Gravitatorias 
Sobrecargas de uso   2.5 
Tabla III.4. Análisis de Cargas. 
• Acción Sísmica 
La determinación de las acciones debida al sismo, se realiza aplicando un análisis dinámico 
modal espectral, aunque según el CIRSOC 103 parte y el CCSR87 permite realizar un análisis 
estático con la máxima aceleración de diseño. Debido a que el método estático es un 
procedimiento aproximado que se basa fundamentalmente en la forma modal asociada al primer 
modo de vibración, el reglamento establece limitaciones para su aplicación, controlando de tal 
manera la influencia de los modos superiores de vibración en la respuesta estructural a la 
excitación sísmica. 
Dichas restricciones consisten principalmente en acotar la altura total del edificio en función de 
la zona sísmica de emplazamiento y del grupo a que pertenece según su destino y funciones, y 
en limitar el período fundamental a un valor no mayor de tres veces el T2 de fin de plafón del 
espectro de diseño correspondiente. Por otra parte, el reglamento limita su aplicación a 
estructuras que posean regularidad en planta y en elevación. 
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El CCSR87 nos define los siguientes parámetros: 
 
  
 
FE: factor de escala en m/s2 
S: ordenada del espectro de diseño que le corresponde 
g: aceleración de la gravedad 
Co: es el coeficiente de zona y representa el porcentaje de los pesos que debe tomarse para 
determinar las fuerzas horizontales debidas al sismo. El edificio se localiza en la zona de mayor 
peligrosidad por lo tanto se adopta el máximo posible que es de 0.30 
γd: clasificación según destino para nuestro caso Grupo B igual a 1 
γe: Coeficiente de estructura, tiene en cuenta la vinculación interna de la estructura y el posible 
mecanismo de colapso de la estructura (Ductilidad).  
(III.2) 
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R: factor de reducción por trabajar en el rango inelástico. 
 
El espectro de diseño adoptado para nuestro estudio será Tipo de suelo 2 (Fig.III.4) 
Está determinada por  
 
 
 
 
 
 
 
 
Fig.III.4. Espectro de Diseño según CCSR87 
 
Los valores de ge y R, se calcularon según 2 escenarios distintos. El primero sería el caso de 
suponer que la estructura se comporta de forma dúctil aplicando los criterios del reglamento 
CIRSOC y CCSR88. Según la bibliografía en la época de su diseño no se consideraba el 
mecanismo de colapso ni el trabajo en rango inelástico, aunque se tenía en cuenta la reducción 
por rango inelástico. El segundo escenario sería la de considerar los valores adoptados en la 
época, ya que es necesario comprobar que la estructura con su diseño actual funcionaba con los 
criterios de la época.  
Para la situación 1 
 
 
Cabe aclarar que para el CCSR87, el valor de R se determina en función de los períodos de los 
diferentes modos, con lo cual podría llegar a alcanzarse valores de hasta 8 de ductilidad. No 
obstante el CIRSOC, no permite mayor de 6 por lo que siendo conservador se decidió adoptar 5 
0 
0.5 
1 
1.5 
2 
2.5 
3 
0 0.5 1 1.5 2 2.5 3 3.5 
Espectro de Diseño - Tipo 2 
T 
S 
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Para la Situación 2: 
 
 
Es preciso añadir que en la época el coeficiente sísmico que tiene en cuenta el porcentaje del 
peso del edificio utilizado es el máximo permitido en dicha época. Los valores solían usarse 
para determinar las fuerzas estáticas debida al sismo, consistían en aplicar un porcentaje al total 
del peso de la edificación. Esos valores variaban entre 0.8, 0.10 y 0.12, y se aplicaban según la 
importancia del edificio. 
 
 
• Combinación de Acciones. 
 
El CCSR87 considera la simultaneidad de estados de carga considerando la acción del sismo en 
una dirección principal más un 30 % en la otra dirección principal y luego se repite invirtiendo 
las direcciones. El CIRSOC por otro lado también añade un 20 % en la dirección vertical, en el 
caso de que ésta se considerase. Como la estructura está compuesta de vigas apeadas se 
considera necesario el tener en cuenta la dirección vertical del sismo. 
Luego la combinación de acciones para el diseño de los elementos son los siguientes: 
 
 
 
 
 
 
 
 
En el caso de la situación antigua para efectuar la comprobación se tomó las siguientes 
combinaciones de carga: 
 
 
 
 
 
1.3.3. Modelado. 
Tal como se ha mencionado anteriormente, la estructura se modela con el programa SAP2000, 
el cual es una herramienta muy potente que permite realizar una gran diversidad de cálculos y 
comprobaciones. En una primera instancia se decidió modelar toda la estructura con barras 
(frame) ya que nos permitiría realizar un análisis estático no lineal (pushover) en el caso de que 
si quisiera realizar un estudio de vulnerabilidad sísmica y seguir profundizando en el 
comportamiento del edificio. Debido a su comportamiento singular por su irregularidad en 
altura y a un gran cambio de rigidez en rigidez entre las primeras plantas y las superiores, se 
decidió modelar colocando Shell para representar los forjados y tener un comportamiento más 
(III.3) 
(III.4) 
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realista y una mejor distribución en los diafragmas. Más adelante se ampliará el tema sobre la 
configuración  y distribución de los elementos resistentes. 
El programa permite definir los materiales a utilizar y las secciones de las barras, permitiendo 
diferenciar entre vigas y columnas. Por otro lado el programa lleva incorporado requisitos de 
diferentes normativas de varios países para diseñar y verificar elementos de hormigón armado. 
Se aprovecha esta herramienta para hacer una primera verificación con la normativa ACI 318-
05, la cual es la referencia principal de la normativa CIRSOC, por lo tanto las diferencias de los 
resultados suelen ser muy pequeñas. Por tanto las barras que trabajarán como vigas y columnas 
se configuran diferentes, pero en ambos casos se le incorporan los armados existentes para 
poder realizar dichas comprobaciones. 
En caso de vigas se le coloca el armado como área total de armadura tanto superior como 
inferior y en cada extremo de la barra. Fig.III.5. 
 
Fig.III.5. Configuración de vigas en SAP2000. 
 
En caso de barras que se comportan como columnas, permite un detalle más preciso colocando 
diámetros de barras y su ubicación exacta en la sección. Además nos permite obtener los 
diagramas de interacción P-M3-M2, los diagramas momento-curvatura y distribución de 
tensiones. Fig.III.6/7. 
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Fig.III.6. Configuración de columnas en SAP2000. 
 
 
Fig.III.7. Diagramas de Interacción – Sap2000. 
 
Los tabiques de hormigón armado también fueron modelados como barras e interconectados 
entre ellos o a otros elementos de la estructura  a través de brazos rígidos, los cuales no son 
necesarios tenerlos en cuenta en las comprobaciones. 
Los forjados fueron modelados como Shell, debido a que todos los forjados están diseñados 
como losas nervadas, el modelo en el programa se hizo con un área equivalente. A su vez se 
debe tener en cuenta que el programa permite modelar las placas para diferentes tipo de teoría 
(Teoría de Placas Delgadas de Kirchhoff, Teoría de Placas Gruesas de Reissner-Mindlir) y para 
comportamientos como membrane cuyo espesor le la rigidez en su plano y plate que le da 
rigidez flexional y cortante. Fig.III.8 
Es importante añadir que según el CCSR87 estipula las condiciones geométricas de diafragma 
rígido, las cuales se pudieron comprobar que cumplían. No obstante se realizó una 
comprobación en la que midieron las deformaciones en un modelo sólo de barras con 
constraints de diafragmas rígidos y otro modelados con Shell y se comprobó que su diferencia 
  
92 
 
respecto al modelo con Shell era menor de un 20% y por tanto se podían considerar como 
diafragmas rígidos. 
 
 
 
 
 
 
Fig.III.8. Configuración de placas en SAP2000. 
Por simplicidad la cimentación se considera empotrada, no obstante como el edificio tiene un 
sótano, se tendrá en cuenta el impedimento que genera el terreno sobre la estructura en dicha 
zona. Para ello se utilizaron muelles perimetrales a nivel del forjado del sótano con el objeto de 
representar dicho impedimento y se le asignaron rigideces acordes al tipo de terreno supuesto. 
El CCSR87 como referencia para calcular las rigideces a rotación y desplazamiento vertical 
según Lambe y Whitman. Aunque en nuestro caso se trata de un impedimento horizontal del 
terreno, se decidió asumir el error, ya que teniendo en cuenta que se calculo la rigidez horizontal 
utilizando el coeficiente de balasto, dando un valor muy superior al utilizado con Lambe – 
Whitman, siendo éste último mucho más conservador. 
 
 
 
 
 
 
 
(III.5) 
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Kt = 20000 t/m3 Coef balasto b: profundidad 
E0 = 31500 t/m2 
 
L: ancho 
  = 0.35 
    
 
 
      
       
     
CCSR87 Balasto 
Elemento b L L/b z Kz (tn/m) kz 
T1S 1.75 8 4.57 1.3495 90631.122 280000 
T2S 1.75 4 2.29 1.7100 81205.891 140000 
T3S 1.75 4.2 2.40 1.6847 81976.451 147000 
T4S 1.75 3.9 2.23 1.7232 80801.850 136500 
T5S 1.75 4.1 2.34 1.6972 81597.240 143500 
T6S 1.75 7.3 4.17 1.3971 89630.529 255500 
T7S 1.75 4.6 2.63 1.6373 83381.787 161000 
T8S 1.75 3.4 1.94 1.7946 78568.901 119000 
Tabla III.5. Valores de rigidez del terreno. 
A continuación en la fig.III.9. se muestra una perspectiva de todo el edifcio. 
 
 
 
Fig.III.9. Perspectiva del modelo. 
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1.3.4. Esfuerzos y deformaciones 
Si observamos los esfuerzos de corte por ejemplo para el sismo en la dirección EY1, se puede 
ver notoriamente como el cambio de sección en planta y por tanto también su rigidez, afecta a la 
distribución del cortante. Aquellos elementos más solicitados disminuyen bruscamente de la 
planta 3 a la 2, ya que dichos esfuerzos pasan a ser absorbidos por más elementos en la planta 
dos hasta la cimentación. También se puede observar lo mismo cuando pasa de la planta baja al 
sótano, ya que el confinamiento del terreno absorbe parte de los movimientos laterales. 
Esta falta de regularidad en altura tal como se mostrará más adelante cuando se realicen las 
verificaciones pertinentes, intuitivamente puede advertirse que la estructura tendrá una zona 
claramente conflictiva en la zona de cambio de sección en planta. Generará altas 
concentraciones de tensiones en los elementos principalmente verticales que podrían generar lo 
que se como  un piso débil si no se controla adecuadamente el diseño y armado de dicha zona. 
Por otro lado puede verse claramente que la estructura se comporta como dos edificios muy 
diferentes, uno mucho más rígido hasta el piso 2 con los sistemas principales resistentes 
distribuidos en su periferia y otro mucho más flexible que intenta concentrar los elementos en 
un núcleo, que a partir de la planta 2 deja absorber gran parte de los esfuerzos. Fig.III.10 
 
 
Fig.III.10. Esfuerzos de corte en zona de crítica del edificio. 
 
Otras de las consecuencias debidas a las irregularidades del edificio, principalmente el cambio y 
distribución de rigideces, produce una cierta excentricidad que cuando actúa el sismo en la 
dirección X, la parte superior del edificio tiende a rotar. Las tres primeras plantas contienen una 
gran cantidad de tabiques de hormigón, no sólo los que se encuentran perimetralmente, también 
existen tres núcleos de escaleras y ascensores. Luego a partir de la planta tercera sólo queda un 
núcleo central y desaparecen totalmente los tabiques perimetrales. Por otra parte el  núcleo 
central en las plantas superiores no coincide con baricentro de la planta, lo que genera una gran 
excentricidad en las plantas superiores y que puede apreciarse perfectamente al observar las 
deformaciones debidas al sismo.  
El sismo en la dirección Y, es decir en la dirección de menor longitud, no se observa una 
tendencia clara a rotar la estructura, pero si puede verse claramente que los pisos superiores que 
no tienen tabiques perimetrales, experimentan una gran deformación en comparación con las 
tres primeras plantas. Pese a que en la menor dirección las primeras plantas no tienen la misma 
rigidez que en la dirección longitudinal, sigue teniendo mayor cantidad de elementos resistentes 
que en las plantas superiores y así mismo el confinamiento producido por el terreno ayuda a dar 
un nivel mayor de impedimento de los movimientos horizontales. 
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Dirección X 
 
 
Dirección Y 
 
Fig.III.11. Deformaciones bajo las solicitaciones sísmicas de cálculo en X e Y. 
. 
Se realizaron las pertinentes comprobaciones de la distorsiones según el reglamento CIRSOC, 
para el cual las derivas se calculan de la siguiente manera 
 
 
 
R: es el factor de reducción por ductilidad 
Los valores límites son: 
 
 
Tabla III.6. Limitaciones de distorsión. CIRSOC 
(III.6) 
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D: los elementos no estructurales pueden ser dañados debido a las deformaciones 
ND: los elementos no estructurales no pueden ser dañados debido a las deformaciones. 
 
 
 
θX1 θY2 θX1 θY2 
Planta U1 U2 U1 U2 U1 U2 U1 U2 
PB 0,0001 0,0001 0,0000 0,0003 Cumple Cumple Cumple Cumple 
1º 0,0001 0,0004 0,0001 0,0013 Cumple Cumple Cumple Cumple 
2º 0,0002 0,0006 0,0001 0,0019 Cumple Cumple Cumple Cumple 
3º 0,0006 0,0007 0,0002 0,0025 Cumple Cumple Cumple Cumple 
4º 0,0039 0,0014 0,0011 0,0048 Cumple Cumple Cumple Cumple 
5º 0,0048 0,0017 0,0014 0,0058 Cumple Cumple Cumple Cumple 
6º 0,0050 0,0018 0,0015 0,0062 Cumple Cumple Cumple Cumple 
7º 0,0049 0,0019 0,0015 0,0062 Cumple Cumple Cumple Cumple 
8º 0,0046 0,0018 0,0014 0,0061 Cumple Cumple Cumple Cumple 
9º 0,0042 0,0018 0,0012 0,0059 Cumple Cumple Cumple Cumple 
10º 0,0036 0,0017 0,0011 0,0055 Cumple Cumple Cumple Cumple 
11º 0,0034 0,0017 0,0010 0,0056 Cumple Cumple Cumple Cumple 
Tabla III.7. Resultados de Derivas. 
1.3.5. Resultados del Análisis Modal Espectral. 
 
Los modos de vibración y períodos son parámetros intrínsecos de una estructura, no 
dependiendo directamente de las acciones a las que está sujeta pero sí de la masa y de la rigidez 
de los elementos que la constituyen. Una estructura tendrá tantos modos de vibración y períodos 
como grados de libertad posea. 
Los primeros modos son los que generalmente tienen más influencia, pero las mayoría de las 
normativas exigen que se debe considerar como mínimo aquel número de modos que moviliza 
el 90% de la masa. Dado que el modelado se ha efectuado aplicando Shell para los forjados, 
esto aumenta considerablemente el número de grados de libertad. Por otro lado el hecho de que 
el edificio posee una irregularidad importante en altura y en planta y existe una mala 
distribución de los pesos nos da como resultado que en la dirección débil (Y) y la rotación en Z, 
tiene a movilizar la masa rápidamente. En cambio en la dirección X, la dirección más fuerte, 
necesita muchos modos para movilizar, y si añadimos el hecho de que la primera planta está 
confinada por el terreno, aún aumenta esta dificultad de movilizar el edificio en esa dirección. 
Algunas normativas permiten dividir estos casos como si fueran dos estructuras independientes, 
la parte inferior que tiene más superficie por un lado más la masa de la superior y la superior 
con menor tamaño como si estuviera empotrada en la base. Ver tabla III.8 
 
TABLE:  Modal Participating Mass Ratios         
OutputCase StepType StepNum Period SUx SUy Suz SRz 
Text Text Unitless Sec % % % % 
MODAL Mode 1 0.8215 1.752 36.621 0.001 35.645 
MODAL Mode 2 0.7656 5.483 43.170 0.002 35.955 
MODAL Mode 3 0.6709 36.350 43.431 0.006 35.964 
MODAL Mode 4 0.2584 37.220 50.212 0.010 45.217 
MODAL Mode 5 0.2498 37.223 66.044 0.016 49.977 
 
Tabla III.8. Porcentajes de masa movilizada por los primeros modos. 
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Fig.III.11.1. Porcentaje de masas movilizada por los modos en cada dirección. 
 
Al observar el modo fundamental del edificio, es lógico suponer que la dirección será la 
dirección transversal del edificio dado que es la dirección que tiene menor rigidez. En la figura 
III.12. podemos observar la influencia notoria de la irregularidad del edificio ya que éste tiende 
a rotar, verificando lo perjudicial que puede ser para la estructura no realizar una adecuada 
distribución de los elementos. 
 
 
 
Fig.III.12. Primer modo de vibración. (T=0.82 s) 
 
 
A partir del análisis de los factores de participación de masa se avalúa la importancia de 
los modos de vibración en el comportamiento dinámico estructural. Estos factores se 
traducen en la influencia que cada modo tiene en la respuesta global de la estructura, en 
0.000 
20.000 
40.000 
60.000 
80.000 
100.000 
120.000 
0 50 100 150 200 250 300 
X 
Y 
Z 
Rot 
  
98 
 
la dirección de cada grado de libertad a lo cual la masa está asociada. La participación 
de masa disminuye con el aumento de la frecuencia. 
 
2. Diseño. 
2.1. Verificación de resultados de SAP2000 
El objeto del diseño es básicamente verificar todos los elementos tal que con su estado actual de 
dimensiones y armado son capaces de resistir las demandas de esfuerzos para los sismos de 
diseño que proponen las normativas vigentes en la República Argentina. 
 
Tal como se explican en párrafos anteriores, las normativas argentinas se basan principalmente 
en la ACI, por lo tanto es válido y aceptable considerar los resultados obtenido por el programa 
SAP2000. Uno muchas de las herramientas del programa existe la posibilidad de diseñar y 
verificar elementos de hormigón armado aplicando criterios y especificaciones a través de 
diferentes  códigos internacionales (AASHTO, ACI 310-02, ACI 318-05, AS3600, CSA – A23, 
EC2, etc.) 
 
En nuestro caso aplicaremos la ACI 318-05 que tiene en cuenta el diseño Sismorresistente y 
para lo cual aplica los criterios de la IBC 2006 para la determinación de la acción sísmica. 
Aunque el programa automáticamente diseña o verifica los elementos para las diferentes 
combinaciones de acciones de la ACI 318, permite añadir otras combinaciones, con lo cual 
puede perfectamente verificarse para aquellas combinaciones que figuran en la CIRSOC.  
 
Con el objeto de comparar valores que resultan del programa respecto de la CIRSOC, se 
realizaron algunas comprobaciones manuales aplicando los criterios de la CIRSOC antes de 
tomar por válidos los resultados del programa. 
  
En el caso de las vigas, el programa nos propone áreas de armadura necesarias en la parte 
superior e inferior de la sección, teniendo en cuenta cuantías mínimas y máximas. A 
continuación se pueden ver los valores obtenidos aplicando manualmente los criterios de la 
CIRSOC, los valores de área real existente en la sección y los que arrojan el programa. También 
se puede observar las secciones que con el armado actual no cumplirían los requisitos de 
resistencia para flexión. En la planilla se puede observar que en el caso de aquellos elementos 
que se han calculado la armadura necesaria y que no son cuantías mínimas, que en estos casos la 
ACI es más conservadora que la CIRSOC dando valores entre un 40 y un 50 porciento mayor.  
No obstante que hay que tener en cuenta que por cuestiones de simplicidad el cálculo de la 
armadura necesaria se realizado de forma aproximada, cuando la sección alcanza su estado de 
resistencia nominal, es decir el hormigón estalla por compresión, la profundidad del eje es muy 
pequeña y por lo tanto el brazo de palanca de la componente de la zona comprimida es todavía 
más pequeña. La armadura en compresión, A´s, también está ubicada en la parte superior de la 
viga, y entonces una aproximación sería suponer que la resultante de la fuerza de compresión 
del hormigón, Cc, pasa justo por el baricentro de la armadura comprimida. Esta es la suposición 
que se hace muchas bibliografía , por lo que para una sección de hormigón armado dada, con 
armadura inferior, As, y superior, A´s, ubicadas a profundidades d y d´ respectivamente, el 
momento nominal se puede calcular en forma aproximada mediante esta expresión: 
 
Dicho esto y teniendo en cuenta que los valores dados por el programa son más conservadores 
es factible tener en cuenta esto valores para determinar si la estructura cumple los requisitos de 
resistencia y en aquellos casos de no ser así proponer alguna solución al respecto. 
 
 
 
(III.7) 
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Planta Elem. Sismo Cara Izq. red Cara der. red Cara Izq. red Cara der. red Cara Izq. ACI Cara der. ACI 
      Asnec+ Asnec- Asnec+ Asnec- Asreal+ Asreal- Asreal+ Asreal- Asnec+ Asnec- Asnec+ Asnec- 
      cm2 cm2 cm2 cm2 cm2 cm2 cm2 cm2 cm2 cm2 cm2 cm2 
Baja 
V028 EY1 1.74 1.74 1.11 1.26 1.01 1.01 1.01 1.01 2.40 2.40 1.54 1.71 
V029 EY1 1.04 1.26 0.93 0.93 30.91 26.89 30.91 26.89 1.41 1.72 0.94 0.94 
V030 EY1 1.30 1.30 1.96 1.96 1.01 1.01 1.01 1.01 1.70 1.70 2.70 2.70 
V031 EY1 0.12 0.12 0.16 0.44 1.20 9.60 1.20 9.60 0.20 0.20 0.30 0.70 
V035 EY1 1.33 1.33 0.85 1.00 1.01 1.01 1.01 1.01 1.80 1.80 1.10 1.40 
V036 EY1 0.89 1.18 0.89 1.18 30.90 26.90 30.90 26.90 1.20 1.60 1.20 1.60 
V037 EY1 0.96 1.18 1.48 1.48 1.01 1.01 1.01 1.01 1.30 1.60 2.00 2.00 
V020 EY1 0.15 0.04 0.07 0.41 1.01 1.01 1.01 1.01 0.50 0.10 0.60 1.20 
V021 EY1 0.93 0.93 0.67 0.85 1.01 1.01 1.01 1.01 1.30 1.30 0.90 1.20 
V022 EY1 0.30 1.11 0.30 1.37 30.90 26.90 30.90 26.90 0.70 1.50 0.90 1.70 
V023 EY1 0.22 1.00 1.78 0.96 1.01 1.01 1.01 1.01 0.70 1.40 2.50 1.30 
Primera 
V065 EY1 2.02 2.05 1.55 1.55 30.90 26.90 30.90 26.90 2.80 2.80 2.10 2.10 
V066 EY1 2.66 2.66 3.81 3.81 1.01 1.01 1.01 1.01 3.60 3.60 5.30 5.30 
V067 EY1 0.22 0.22 0.30 0.67 9.20 1.50 9.20 1.50 0.40 0.40 0.60 1.20 
V070 EY1 2.00 2.00 2.15 2.15 40.30 36.30 40.30 36.30 2.80 2.80 2.90 2.90 
V071 EY1 1.67 2.00 2.89 2.89 1.01 1.01 1.01 1.01 2.30 2.80 4.00 4.00 
V058 EY1 0.37 0.07 0.19 0.41 1.01 1.01 1.01 1.01 0.90 0.20 0.70 1.40 
V059 EY1 1.70 1.70 1.26 1.81 1.01 1.01 1.01 1.01 2.30 2.30 1.70 2.50 
V060 EY1 0.93 1.70 0.67 0.89 34.00 30.00 34.00 30.00 1.30 2.30 0.90 1.20 
Cuarta  
V203 EY1 6.07 6.07 6.29 6.29 40.00 36.00 40.00 36.00 8.50 8.50 8.80 8.80 
V205 EY1 2.70 2.70 0.19 0.19 37.00 33.00 37.00 33.00 3.70 3.70 0.20 0.20 
V207 EY1 5.85 5.85 5.85 5.85 40.00 36.00 40.00 36.00 8.20 8.20 8.20 8.20 
Tabla. III.9. Verificaciones a flexión. 
Planta Elem. Sismo Cara Izq. red Cara der. red 
      Verif. Verif. Verif. Verif. 
              
Baja 
V028 EY1 No Cumple No Cumple No Cumple No Cumple 
V029 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 
V030 EY1 No Cumple No Cumple No Cumple No Cumple 
V031 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 
V035 EY1 No Cumple No Cumple Cumple Cumple 
V036 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 
V037 EY1 Cumple No Cumple No Cumple No Cumple 
V020 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 
V021 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 
V022 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 
V023 EY1 Cumple Cumple No Cumple Cumple 
Primera 
V065 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 
V066 EY1 No Cumple No Cumple No Cumple No Cumple 
V067 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 
V070 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 
V071 EY1 No Cumple No Cumple No Cumple No Cumple 
V058 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 
V059 EY1 No Cumple No Cumple No Cumple No Cumple 
V060 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 
Cuarta  
V203 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 
V205 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 
V207 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 
Tabla. III.9. Continuación comprobación a flexión. 
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De forma similar se procede a verificar el cortante con lo cual pasa a tener cierta relevancia ya 
que en este caso como es sabido en el diseño Sismorresistente, el objetivo es evitar cualquier 
tipo de fallo frágil. Es por ello que en su diseño se debe considerar la resistencia flexional real, 
más la sobrerresistencia al trabajar en rango inelástico que generalmente los códigos suelen 
tomar 1.25, pero la CIRSOC adopta 1.4. 
A continuación se puede observar la verificaciones efectuadas para los mis elementos que se 
verificaron para flexión y se puede observa que las vigas que no verifican a flexión por poseer 
un armado deficiente, la verificación lo cumple sobradamente, ya que como se dijo dependerá 
del armado real y por lo tanto al ser deficiente, el cortante aún incluyendo la sobrerresistencia 
flexional será bajo. Por el contrario en aquellos elementos que están muy armados, generan una 
demanda de cortante elevada y que  con su estado actual de estribos no es suficiente para resistir 
estos estados tensionales y por lo tanto no garantizarían la formación de rótulas plásticas en los 
extremos de las vigas. 
 
Planta Elem. Sismo Cara Izq. red Cara der. red Vuizq vnu Av vnreal Verifi 
      Verif. Verif. Verif. Verif.   Mpa mm2 Mpa   
              kN         
Baja 
V028 EY1 
No 
Cumple 
No 
Cumple 
No 
Cumple 
No 
Cumple 20.4 0.076 27.7 0.145 Cumple 
V029 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 964.4 3.572 56.5 0.297 
No 
Cumple 
V030 EY1 
No 
Cumple 
No 
Cumple 
No 
Cumple 
No 
Cumple 23.5 0.087 27.7 0.145 Cumple 
V031 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 69.1 0.256 56.5 0.297 Cumple 
V035 EY1 
No 
Cumple 
No 
Cumple Cumple Cumple 20.4 0.076 27.7 0.145 Cumple 
V036 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 369.9 1.370 27.7 0.145 
No 
Cumple 
V037 EY1 Cumple 
No 
Cumple 
No 
Cumple 
No 
Cumple 23.5 0.087 27.7 0.145 Cumple 
V020 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 27.6 0.102 27.7 0.145 Cumple 
V021 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 20.4 0.076 27.7 0.145 Cumple 
V022 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 369.9 1.370 56.5 0.297 
No 
Cumple 
V023 EY1 Cumple Cumple 
No 
Cumple Cumple 23.5 0.087 27.7 0.145 Cumple 
Primera 
V065 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 964.3 3.571 56.5 0.297 
No 
Cumple 
V066 EY1 
No 
Cumple 
No 
Cumple 
No 
Cumple 
No 
Cumple 23.5 0.087 27.7 0.145 Cumple 
V067 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 178.5 0.661 56.5 0.297 
No 
Cumple 
V070 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 490.2 1.815 56.5 0.297 
No 
Cumple 
V071 EY1 
No 
Cumple 
No 
Cumple 
No 
Cumple 
No 
Cumple 23.5 0.087 27.7 0.145 Cumple 
V058 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 27.6 0.102 27.7 0.145 Cumple 
V059 EY1 
No 
Cumple 
No 
Cumple 
No 
Cumple 
No 
Cumple 20.4 0.076 27.7 0.145 Cumple 
V060 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 409.5 1.517 56.5 0.297 
No 
Cumple 
Cuarta  
V203 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 486.3 1.801 56.5 0.297 
No 
Cumple 
V205 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 1167.8 4.325 56.5 0.297 
No 
Cumple 
V207 EY1 Cumple Cumple Cumple Cumple 486.3 1.801 56.5 0.297 
No 
Cumple 
Tabla III.10. Comprobaciones a cortante. 
El programa SAP2000 le da un tratamiento diferente al caso de los pilares y permite hacer 
directamente una verificación de los mismos, analizando directamente una propuesta de armado 
y verificando con un diagrama de interacción si se encuentra dentro o fuera del área de 
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resistencia nominal. Para comparar los resultados brindados por el programa con los obtenidos 
con la CIRSOC, se utilizó una planilla  Excel que se encuentra disponible en el sitio web del 
INTI (Instituto Nacional de Tecnología Industrial) con la cual se puede determinar el diagrama 
de interacción y verificar que los valores de momentos y axiles se encuentran dentro del área de 
la curva. A continuación se pueden observar las figuras y los valores calculados con el programa 
SAP2000 y con la planilla de Excel. Fig.III.13/14 
La curva graficada por la planilla, se observa que tiene una variación singular, la cual se debe a 
que los valores de las resistencias nominales van afectadas por f, el cual varía y tiene una zona 
de transición tal como se explicó en secciones anteriores. 
 
 
CIRSOC SAP2000 
Pn (kN) Mn (kNm) Pn (kN) Mn (kNm) 
5515 397 5303 491 
4414 677 4651 666 
1589 1165 1875 1203 
1460 1460 1377 1422 
0 1357 -322 1394 
-4601 0 -4601 0 
Tabla III.11. Comparación de valores nominales entre CIRSOC y SAP2000. 
 
 
 
Fig.III.13. Diagrama de Interacción ejecutado con planilla Excel. 
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Fig.III.14. Diagrama Interacción de SAP2000. 
 
También se efectuó una comparación entre los coeficientes de los módulos de los vectores 
resistentes y solicitados y se observó que los órdenes de magnitud eran muy cercanos con lo 
cual nos permite corroborar que se pueden aceptar los resultados del SAP cómo válido para las 
verificaciones de todos los pilares. 
 
  
Comprobaciones 
Elemento   CS 
CS  
ACI Verif. Verif. 
        Flex Comp Comp. Sim. 
C8C Base 0.111 0.37 Cumple Cumple 
  Capitel 0.145 0.33 Cumple Cumple 
C8B Base 0.323 0.38 Cumple Cumple 
  Capitel 0.277 0.3 Cumple Cumple 
C82 Base 0.374 0.4 Cumple Cumple 
  Capitel 0.325 0.4 Cumple Cumple 
C83 Base 0.665 0.5 Cumple Cumple 
  Capitel 0.497 0.4 Cumple Cumple 
C84 Base 0.621 0.5 Cumple Cumple 
  Capitel 0.648 0.4 Cumple Cumple 
C18C Base 0.250 0.2 Cumple Cumple 
  Capitel 0.244 0.2 Cumple Cumple 
C18B Base 0.460 0.3 Cumple Cumple 
  Capitel 0.420 0.3 Cumple Cumple 
C182 Base 0.460 0.4 Cumple Cumple 
  Capitel 0.433 0.4 Cumple Cumple 
C183 Base 0.924 0.9 Cumple Cumple 
  Capitel 0.867 0.9 Cumple Cumple 
C184 Base 1.277 1.3 No Cumple Cumple 
  Capitel 1.222 1.3 No Cumple Cumple 
Tabla III.12. Comprobaciones a Pilares. 
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En el caso de los tabiques de hormigón o pantallas o muros de corte, si bien el proceso de 
verificación se procede de igual manera que los pilares, hay que considerar ciertas 
particularidades que estimula el reglamento. Por lo tanto en el proceso de verificación utilizado 
con el programa SAP, se configuró para que no se efectuaran estas verificaciones sobre estos 
elementos y sólo se hicieron con las planillas Excel, teniendo en cuenta las condiciones que 
impone la norma. Básicamente la diferencia principal entre el diseño de tabiques y el diseño de 
pilares, es que los tabiques no se diseñan teniendo en cuenta la sobrerresistencia flexional de las 
vigas y en cambio se diseña con los valores que provienen de las combinaciones de acciones. El 
programa SAP no distingue esta diferencia, al menos que se diseñe como un Shell, pero por 
cuestiones de simplicidad se decidió modelar los tabiques como pilares y no como Shell.  
El objetivo principal de los tabiques es la de dar rigidez al edificio y absorber las solicitaciones 
derivadas de los movimientos horizontales. Tal como se explicó en párrafos anteriores, el sótano 
y las tres primeras plantas están constituidos por tabiques perimetrales y un núcleo en la zona de 
ascensores y escaleras. Como se podrá observar en el resultado de las verificaciones los tabiques 
que son relevantes son los ubicados en el núcleo, ya que son los que ayudan a dar rigidez en los 
pisos superiores donde los tabiques perimetrales desaparecen perdiendo un gran aporte de 
rigidez horizontal. Por otro lado el cambio brusco de sección entre la planta dos y tres, castiga 
severamente los tabiques centrales.  
También observaremos que las solicitaciones determinantes en estos elementos son las 
tracciones. No tienen suficiente armado para resistir estas solicitaciones y principalmente en la 
dirección Y, que es la dirección más estrecha de la planta y por tanto la que más deformaciones 
presenta. En cambio en el caso de los tabiques perimetrales, al tener grandes longitudes, les 
brinda una resistencia muy superior respecto a las del núcleo y por lo tanto no se ve necesidad 
de tener que llegar a hacer algún tipo de intervención estructural.  
A continuación puede verse algunas tablas con algunos de los elementos del núcleo y observar 
la diferencia con axiles en tracción o compresión. 
 
Elemento Piso X Nu com Mumax CS Comprob. Nu trac Mumax CS Comprob. 
      kN kNm     kN kNm     
T11S S 18.3 923 86.2 0.39 Cumple -219 86.2 1.21 No Cumple 
T11B B 18.3 826 167 0.28 Cumple -218 167 1.43 No Cumple 
T111 1 18.3 635 149 0.23 Cumple -195 149 1.27 No Cumple 
T112 2 18.3 297 147 0.18 Cumple -86 147 1.60 No Cumple 
T112 3 20 1236 407 0.55 Cumple -456 407 5.68 No Cumple 
Tabla. III.13. Comprobaciones Tabiques. 
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Fig.III.15. Diagrama de Interacción de tabiques perimetrales que se observa que no presentan problemas. 
 
2.2. Verificación de los diferentes elementos. 
 
Dando por válido los resultados obtenidos por el programa SAP2000, se procedió a verificar 
vigas, pilares y tabiques. En función de los resultados obtenidos surge la necesidad de zonificar 
la estructura identificando y unificando pautas de comportamiento y poder dar propuestas 
generales de soluciones para los diferentes problemas que nos hemos encontrado. 
Al analizar los resultados obtenidos en las vigas, se puede observa que todas aquellas que se 
encuentran en la periferia de la planta central tipo que continúa invariante hasta los pisos 
superiores, no verifican a la flexión presentando una deficiencia de armado. En contraposición 
las vigas que se encuentran dentro de la planta tipo mencionada, no verifican al cortante en la 
dirección Y, es decir en la dirección más estrecha de la edificación y que por tanto presenta las 
mayores deformaciones. Hay que tener en consideración de que el hecho de las vigas 
perimetrales no verifican a flexión, pero si lo hacen a cortante, es debido a que estas vigas se 
encuentran poco armadas y recordando que en el diseño Sismorresistente el cortante se 
comprueba en función de la resistencia real con el aumento pertinente debido a la 
sobrerresistencia flexional y no debida a la combinación de acciones.  
En la siguiente planta se identifican las vigas perimetrales y las vigas internas de la sección tipo 
central a las que se hace referencia. Fig.III.16. 
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Fig.III.16. Identificación de elementos que no comprueban. 
 
 
 
Sección Tipo 
Central 
Vigas 
Perimetrales 
Vigas 
Perimetrales 
Vigas 
Centrales 
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A continuación se muestra un resumen de vigas que no verifican a flexión y/o cortante. 
 
Piso Elementos Flexión Corte Observ. 
PB V037 – V034 – V032 – V030 – V028 – V027 – 
V025 – V023 – V019 
No Cumple Cumple Zona Perimetral 
PB V036 – V033 – V031 – V029 – V026 – V024 – 
V022 –V018 
Cumple No Cumple Zona Central 
1 V071 – V069 – V066 – V064 – V059 – V058 – 
V082 – V091 – V098 – V092 
No Cumple Cumple Zona Perimetral 
1 V070 – V068 – V067 – V066 – V063 – V061 – 
V060 – V067 
Cumple No Cumple Zona Central 
2 V120 – V118 – V115 – V115 – V113 – V111 – 
V108 – V105 – V139 – V145  
No Cumple Cumple Zona Perimetral 
2 V119 – V117 – V116 – V114 – V112 – V110 – 
V109 – V106 
Cumple No Cumple Zona Central 
3 V170 – V168 – V167 – V165 – V163 – V161 – 
V160 – V158 – V155 – V152 – V190 – V184 – 
V197 – V191 
No Cumple Cumple Zona Perimetral 
3 V169 – V166 – V164 – V162 – V159 – V157 – 
V156 - 153 
Cumple No Cumple Zona Central 
*     
*El resto de las vigas en los pisos superiores no verifican a cortante, pero si a flexión. 
Tabla III.14. Resumen de comprobaciones vigas. 
Se procede de forma similar con los pilares, pero en este caso el principal problema es la flexión 
compuesta. Mientras más cerca del núcleo de ascensores y escalera se encuentren los pilares y 
así mismo cerca de la zona de cambio de sección en planta, más solicitados se encuentran y por 
lo tanto no verifican a la flexo compresión. Es evidente que una forma tan alarga del edificio y 
la poca rigidez la lateral en el sentido Y, perjudica notablemente los pilares.  
Por otra parte en los pórticos debe realizarse una verificación adicional en los nudos, para evitar 
una falla frágil por cortante debido a los esfuerzos que producen las armaduras de las vigas. Es 
importante tener en cuenta que ninguno de los nudos verifica y con los datos aportados por los 
documentos de obra del edificio, no existe constancia de haberse considerado algún tipo de 
refuerzo especial en los nudos en los que se considere esta posibilidad de falla. Fig.III.17. 
 
Fig.III.17. Esfuerzos actuantes en un nudo de pórtico. 
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A continuación se resume los pilares afectados que no verifican a flexo compresión 
 
 
Piso Elementos Flexión 
Compuesta 
3 471- 441   No Cumple 
4 825 – 819  No Cumple 
5 868 – 869 – 874 – 875  No Cumple 
6 923 - 917 No Cumple 
7 972 – 966 – 973 – 967   No Cumple 
8 1022 - 1016 No Cumple 
Tabla III.15. Resumen comprobaciones Pilares. 
Con estos resultados es innegable de la existencia de una gran asimetría en la estructura. No 
sólo los pilares que se encuentran por encima de la planta 2 tienen el suficiente armado para 
resistir, sino que además se observa que dentro del mismo piso, los pilares simétrico sufren 
demandas diferentes  y por tanto unos resisten y otros. Para una mejor comprensión en el 
siguiente esquema de la planta 3, podemos ver los pilares que cumplen y los que no. Fig.III.18. 
 
 
 
Fig.III.18. Identificación de pilares que no cumplen. 
 
Pilares que     
No Cumplen 
Pilares que  
Cumplen 
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Esto se repite prácticamente en todos los pilares, exceptuando en los pisos 5 y 7, en el resto se 
produce esta asimetría mencionada. 
 
En el caso de los tabique ya se mencionó anteriormente que prácticamente todo el núcleo central 
no cumple ante la demanda de flexión compuesta. 
 
Discusión 
 
Los resultados de las verificaciones nos muestran claramente la importancia que adquiere una 
buena definición y distribución de los elementos tanto en planta como en altura.  El hecho de 
que la estructura tenga un esquema asimétrico en altura con cambio brusco de sección y de 
rigidez genera  una excesiva excentricidad que como consecuencia genera concentración de 
tensiones en muchos elementos y en cambio en otros acaban siendo sobredimensionados 
desaprovechándose los materiales. También es de suma importancia definir los sistemas 
resistentes que se utilizarán para absorber las acciones horizontales. Como en este caso donde 
puede llegar a ser inevitable tener el problema de una edificación tan alarga, en ese caso, deben 
elegirse sistemas estructurales tales que en cada dirección tengan rigideces similares y tal vez 
aprovechar las direcciones más alargadas para colocar sistemas más dúctiles y en cambio en la 
dirección más estrecha colocar elementos más rígidos. Luego si se decide realizar cambios en 
altura, hacer estudios que el cambio se de forma gradual y no abrupta. 
 
A pesar de que los resultados de las verificaciones indican que muchos de los elementos 
deberían rediseñarse. Hasta el momento, la estructura no presenta daños para sismos frecuentes, 
incluso el último que se produjo en Chile tenía casi 1000 veces más de energía que el que se 
produjo en el año 85 en Mendoza, el cual causó multitud de daños. Esto significa que no habría 
garantía que el edificio pueda llegar a resistir sismo de la magnitud que azotaron a Chile y Haití. 
Es por ellos que sería recomendable realizar refuerzos sobre los elementos que no verifican para 
darle más ductilidad y cumplir con el principal objetivo del diseño Sismorresistente que es 
salvaguardar la vida de las personas. 
 
Ya se ha visto que existen muchas técnicas de refuerzo e incluso muchas continúan en estudio. 
Para nuestro caso, debemos elegir un sistema de refuerzo que apunte principalmente a mantener 
la funcionalidad del edifico, evitando al máximo las pérdidas de espacio. Seguramente los 
sistemas de aisladores sísmicos serían una solución muy interesante, pero los costes económicos 
de este tipo de solución en países en vía de desarrollo serían demasiado elevados. Una solución 
intermedia es la de utilizar refuerzo con estructuras metálicas, ya que permiten mantener casi 
invariable la funcionalidad del edificio, tiene costes aceptables y una de las grandes ventajas es 
su rapidez de ejecución. 
 
Por lo tanto se propone realizar en todos los elementos refuerzos con estructuras metálicas, ya 
sea con planchas de acero para flexión y corte y con encamisados para pilares y tabiques. En el 
caso de los nudos, son elementos que requieren un estudio especial, ya muchos de ellos se 
encuentran con vigas en las cuatro caras y no se podido encontrar estudios sobre este tipo de 
problema y de su comportamiento. Existen investigaciones para nudos con vigas en dos caras e 
inclusive en tres caras utilizando polímeros con fibras de vidrio o carbono. No obstante por ser 
un tema que escapa a los objetivos y nivel de este trabajo, simplemente se quiere dejar 
constancia de que los nudos pueden llegar a ser elementos que pueden llegar a condicionar la 
seguridad de la estructura y por lo tanto habría que realizarse investigaciones más en detalle 
sobre sus posibles consecuencias. 
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Capítulo IV – Refuerzo. 
 
1. Flexión y Cortante 
 
• Material de Refuerzo – Acero Estructural F24 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
• Ecuaciones de equilibrio y compatibilidad (Fig.IV.1) 
 
 
 
 
Fig.IV.1. Compatibilidad y equilibrio. 
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Aplicando sencillamente equilibrio de fuerzas y equilibrio de momentos teniendo en cuenta la 
compatibilidad de deformaciones podemos llegar a la siguiente expresión de área de refuerzo 
necesaria 
 
 
Donde  
 
Siendo 
b: ancho de la viga 
e: espesor de la chapa 
Las chapas que usa la norma CIRSOC 301 – Reglamento para Acero Estructural 
 
 
Para el cortante en vigas puede calcularse como el alma de una viga metálica. A su vez 
usaremos chapas continuas, pero para su cálculo se realizará como elementos individuales de 
ancho b, donde b sería el ancho de influencia del elemento. Fig.IV.2. 
La condición será 
 
 
(III.8) 
(III.9) 
(III.10) 
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Fig.IV.2. Refuerzo a cortante. 
 
 
 
 
Para garantizar la compatibilidad de los elementos, tanto en flexión como en corte, las uniones 
del hormigón con las chapas serán con bulones. Por lo tanto será preciso determinar el tipo y 
número de bulones a utilizar. Los bulones deben ser diseñados a cortante, por lo tanto, la 
condición será para cada bulón: 
 
 
 
Donde  
 
 
 
 
 
 
 
 
Donde Fv, es la resistencia a cortante de bulones de alta resistencia. Según la CIRSOC 301 en 
su capítulo J, bulones del tipo A490 tiene una resistencia de 517 MPa. También estipula las 
separaciones mínimas y máximas y las distancia a los bordes. 
 
 
 
 
 
 
(III.11) 
(III.12) 
(III.13) 
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2. Flexión Compuesta 
Al igual que en flexión será cuestión de resolver ecuaciones de equilibrio (Fig.IV.3.) siguiendo 
unos pasos muy sencillos y que será aplicable tanto para pilares como  para tabiques: 
 
- Ubicación de todas las armaduras y sus centros de gravedad 
- Compatibilidad de deformaciones y propuesta de valor de profundidad del eje neutro c. 
- Resultante de Fuerzas debidas a las tensiones 
- Verificación del equilibrio de fuerzas y momentos 
- De no ser así se itera hasta hallar la solución 
 
 
 
 
Fig.IV.3. Compatibilidad y Equilibrio. 
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Ecuaciones de compatibilidad 
 
 
Si  
 
 
 
También es aplicable al acero estructural 
Las fuerzas debidas al estado tensional serán 
Para las compresiones 
 
 
 
Para las tracciones 
 
 
Hay que tener en cuenta que existen chapas de refuerzo en los laterales que también de ser 
considerado en el proceso. 
El equilibrio de fuerzas será 
 
 
Deberá cumplirse la siguiente  condición 
 
 
 
3. Resumen de Refuerzos 
 
3.1. Flexión 
Los elementos que deben ser reforzados a flexión corresponden a las tres primeras plantas y 
como se dijo en párrafos anteriores y todas ellas son las vigas perimetrales respecto a la sección 
tipo central que se repite hasta los pisos superiores. Por otro lado todas las vigas perimetrales 
tienen la misma sección y el mismo armado con lo que facilita el refuerzo adoptando el mismo 
espesor de chapa para todas.  A continuación se muestra el espesor de chapa adoptado para el 
momento más solicitado.  
 
(III.14) 
(III.15) 
(III.16) 
(III.17) 
(III.18) 
  
114 
 
 
 
Elemento Sismo Ar Arnec enec eadop Arreal 
    cm2 cm2 mm mm mm2 
              
V028 EY1 0.003 0.003 0.001 3.2 1280 
V030 EY1 0.343 0.343 0.086 3.2 1280 
V035 EY1 0.621 0.621 0.155 3.2 1280 
V037 EY1 0.394 0.394 0.099 3.2 1280 
V023 EY1 0.060 0.060 0.015 3.2 1280 
V066 EY1 3.180 3.180 0.795 3.2 1280 
V071 EY1 1.762 1.762 0.440 3.2 1280 
V059 EY1 0.116 0.116 0.029 3.2 1280 
Tabla III.16. Refuerzos a flexión. 
Es importante tener en cuenta que el hecho de reforzar a flexión, afectará al esfuerzo de corte, si 
bien todas estas vigas verificaban al cortante, ahora al aumentar la resistencia nominal real a 
flexión, puede llegar a producirse una rotura frágil por cortante antes de que la sección 
plastifique a flexión. Por lo tanto tal como se hace en el cálculo del cortante considerando la 
sobrerresistencia flexional, se prevé un refuerzo a cortante adicional con chapas de acero. 
 
Elemento Sismo e bc d1 Ac τu τn Verificación 
    mm mm mm mm2 Mpa Mpa   
                  
V028 EY1 4.8 150 200 5400 37.69 141 Cumple 
V030 EY1 4.8 150 200 5400 43.34 141 Cumple 
V035 EY1 4.8 150 200 5400 37.69 141 Cumple 
V037 EY1 4.8 150 200 5400 43.34 141 Cumple 
V023 EY1 4.8 150 200 5400 43.34 141 Cumple 
V066 EY1 4.8 150 200 5400 43.34 141 Cumple 
V071 EY1 4.8 150 200 5400 43.34 141 Cumple 
V059 EY1 4.8 150 200 5400 37.69 141 Cumple 
Tabla III.17. Refuerzo a cortante. 
Los bulones necesarios para asegurar el anclaje serán: 
 
Bulones  - A490 
 Flexión Cortante 
s 200 mm 300 mm  
d 100 mm 150 mm 
dt 16 mm 16 
Nº/ml 18 16 
Tabla III.18. Dimensionado de anclajes 
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3.2. Cortante. 
Distinguimos dos tipos de secciones en el caso de las vigas de las secciones tipo centrales, desde 
la PB hasta la 5ta planta con dimensiones de 75 cm por 40 cm y unificamos para el refuerzo a 
cortante con aquellas que tiene mayor armado. Luego desde la planta 6º hasta la 9º la sección 
pasa a ser de 75cm por 40 cm y también unificamos para el mayor armado. 
 
 
Elemento Sismo e bc d1 Ac τu τn Verificación 
    mm mm mm mm2 Mpa Mpa   
                  
PB - 5º EY1 9.5 150 200 10687.5 125.94 141 Cumple 
6º - 9º EY1 3.2 150 200 3600 92.92 141 Cumple 
Tabla III.19. Refuerzo Cortante Vigas Interiores. 
Los bulones para el anclado serán: 
 
Bulones  - A490 
 Cortante 
s 300 mm  
d 150 mm 
dt 16 
Nº/ml 16 
Tabla. III.20. Dimensionado de anclajes. 
 
3.3. Flexión Compuesta 
 
En el caso de los pilares, el armado prácticamente va cambiando de piso en piso y se puede 
diferencia 3 tipos de sección: planta sótano y planta baja con una sección de 80 cm por 40 cm; 
luego en el primer piso con una sección de 70 cm por 40 cm y a partir del segundo piso hasta 
finalizar con una sección de 60 cm por 40 cm. Tal como se muestra en la tabla de verificaciones 
de los pilares que no cumplen son todos aquellos que se encuentran a partir de la tercera planta y 
por tanto todos tendrán la misma sección. A su vez son los pilares más cercanos a la zona de 
irregularidad de la planta, es decir donde se produce el cambio de sección en planta, los que 
presentan mayores solicitaciones. Por lo tanto se toman los pilares de la tercera planta para el 
refuerzo y se verifican para las demás, unificando el encamisado para todos los pisos y el cual 
deberá llegar hasta la cimentación. 
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M solicitado F. Compuesta Comprobaciones 
Elemento   e PuE Mu Mn Pn CS Verif. Verif. 
    cm kN kNm kNm kN   Flex Comp Comp. Sim. 
C135 Base 0,32 1223 313,81 649,3433 2530,66 0,483 Cumple Cumple 
    0,32               
    0,32               
    0,32               
    0,32               
C135 Capitel 0,3 1200 282,61 637,3465 2541,79 0,470 Cumple Cumple 
    0,3               
    0,3               
    0,3               
    0,3               
Tabla III.21. Refuerzo pilares. 
Respecto a los tabiques ya se comentó que es necesario realizar el refuerzo en todo el núcleo 
central y que el principal inconveniente son los axiles  a tracción. El armado es prácticamente el 
mismo en todas las plantas, sólo se diferencia un cambio de diámetro a partir de la segunda 
planta que luego ya se mantiene constante hasta el final. Por lo tanto al igual que en los pilares 
se propone un refuerzo para el tabique más solicitado y se unifica en todo el núcleo llegando 
hasta la cimentación. 
 
 
Dimensiones 
   
M solicitado F. Compuesta Comprobaciones 
Elemento b h L 
e 
PuE Mu Mn Pn CS Verif. Verif. 
  m m m 
mm 
kN kNm kNm kN   Flex Comp Comp. Sim. 
T112 0,4 1,6 3,5 
3.2 
-463 540,03 2233,37 -1914,81 0,242 Cumple Cumple 
  0,4 1,6   
3.2 
              
  0,4 1,6   
3.2 
              
  0,4 1,6   
3.2 
              
  0,4 1,6   
3.2 
              
Tabla III.22. Refuerzo Tabiques. 
 
Bulones  - A490 
 Pilar  - h Pilar - b 
s 300 mm 100 mm  
d 150 mm 10 mm 
dt 16 mm 16 
Nº/ml 16 8 
 
Bulones  - A490 
 Tabique  - h Tabique - b 
s 300 mm 100 mm  
d 150 mm 10 mm 
dt 16 mm 16 
Nº/ml 32 8 
Tablas III.23. Dimensionado de anclajes. 
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Conclusiones. 
 
Con el desarrollo de este trabajo se ha realizado un primer análisis de la estructura respecto a su 
comportamiento estructural, diseño y configuración frente a cargas sísmicas. Su principal 
búsqueda ha sido adquirir los conocimientos elementales para enfrentar un problema de estas 
características. Para adquirir información más detallada y certera sería necesario profundizar en 
análisis del tipo no lineal. Estudios de vulnerabilidad sísmica a través de Análisis Pushover o 
Análisis Dinámicos No Lineal suelen ser los métodos más apropiados para el estudio de las 
respuestas de las estructuras en rango inelástico. En particular este caso concreto, tan irregular, 
la validez de un análisis Pushover no sería del todo claro.  En todo caso, serviría como un 
resultado de referencia, siendo necesario realizar un estudio dinámico no lineal para poder 
valorar la influencia del los acoplamientos modales observados. 
 
 
Respecto al trabajo realizado podemos concluir: 
 
• Configuración Estructural: 
 
La configuración estructural del edificio tanto en planta como en altura no ha sido pensada 
teniendo en cuenta criterios relacionados con su respuesta frente al sismo. No en vano la gran 
mayoría de la bibliografía insiste sobre la importancia de considerar estos criterios antes de 
iniciar la etapa de diseño de un edificio. La geometría no ha sido favorable al tener una forma 
tan desproporcionada entre largo y ancho de la planta. A esto se le añade que la elección de los 
sistemas resistentes elegidos ha acrecentado más esta diferencia de dimensiones generando 
grandes excentricidades y proporcionando movimientos torsionales excesivos. Es de suma 
importancia para evitar grandes excentricidades mantener un nivel adecuado de rigideces en las 
dos direcciones principales, ya que son estos los que determinarán la posición del centro de 
rigidez de la planta. 
 
Por otro lado los cambios bruscos en altura también ha sido un factor decisivo en la resistencia 
de los elementos verticales. No se ha realizado un cambio gradual como aconseja la mayoría de 
los investigadores en la materia. El hecho de generar cambios bruscos en altura supone 
concentración de esfuerzos sobre algunos elementos más que en otros, lo que desemboca en que 
habrá elementos débiles y elementos fuertes. 
 
Es por todo esto que prácticamente todas la normativas internacionales actuales limitan las 
geometrías tanto en planta como en altura antes de continuar con el análisis y diseño de los 
edificios. La geometría del forjado no cumple los criterios generales para que se pueda 
considerar rígido a-priori.  Por ello, en un primer estudio se evaluó si éste podría considerarse 
rígido o no mediante un modelo de 1 piso, en el que el forjado se modelizaba con elementos 
finitos tipo shell.  Este análisis indicó que los desplazamientos considerando la flexibilidad del 
forjado o tomándolo como rígido no cambiaban en mas de 20%; con lo cual, a pesar de la 
irregularidad geométrica, indica que se puede considerar el forjado rígido según los criterios 
normativos actuales (CSIRSOC y EC8). 
 
 
• Diseño. 
 
Tal como se planteaba en los objetivos del trabajo sobre el diseño, se ha podido demostrar que 
los códigos utilizados en la década de los 70 son obsoletos y que el edificio no está preparado 
para sismos severos. Se comprobó que el edificio no cumple los criterios de diseño por 
capacidad.  Los cuales, si bien se desarrollaron durante esta década, aún no se habían 
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incorporado en la normativa de entonces. Pero es importante destacar que pese a no haberse 
considerado los criterios actuales de diseño por capacidad, el hecho de tener en cuenta el efecto 
del sismo como una fuerza horizontal equivalente tomando un cierto porcentaje del peso de la 
estructura, permite dar un funcionamiento aceptable para sismos de frecuencia normal y de 
severidad media. No obstante el objetivo de las normas actuales es salvar vidas en los 
momentos más adversos de un terremoto y por tanto se deduce que es inevitable plantearse 
realizar campañas de refuerzos en las edificaciones antiguas. 
 
 
 
Por otro lado es posible ver la tendencia mundial a unificar criterios de diseño sismorresistente, 
se puede observar que se repiten patrones de criterios y reglamentaciones en diferentes normas 
internacionales. Si bien algunas pueden llegar a ser más conservadoras que otra los resultados 
tienden a converger. 
 
• Refuerzo. 
 
Dado que existen elementos que no cumplen los requisitos de resistencia según las normativas 
actuales, nos da una necesidad de reforzar los elementos. Ya se ha visto que en zonas sísmicas 
no es suficiente con garantizar que cumpla el requisito de resistencia, es importante que los 
elementos puedan desarrollar rótulas en determinados lugares para generar un mecanismo de 
colapso y que durante un sismo severo, la estructura de el tiempo suficiente para desalojar el 
edificio. 
 
Los refuerzos propuestos han sido teniendo en cuenta la situación socioeconómica local, ya que 
como se ha visto en otras secciones, existen diversas tipos de actuaciones posibles. Las 
condiciones socioeconómicas pueden condicionar el tipo de refuerzo a elegir. Aunque en 
ocasiones no llegue a ser la mejor solución técnica a adoptar. En la actualidad existen muchos 
estudios y tendencia a implementar sistemas de aislamiento sísmicos que en la zona de estudio 
elegida podría llegar ser muy costoso. Se debe mencionar que hay dos alternativas: modificar el 
sistema estructural o hacer cambios locales en elementos para que cumpla los requisitos de 
resistencia y ductilidad.  En este estudio solo se hizo este último, dado el alcance de este trabajo.  
Sin embargo, la primera opción, que puede implicar añadir elementos nuevos (muros, 
diagonales, etc.) o eliminar existentes, para modificar las características globales del edificio es 
interesante ya que la reestructuración del edificio puede eliminar acoplamientos de modos, etc.  
Este tipo de estudio no fue abordado en esta tesina pero se recomienda para futuras líneas de 
investigación. El refuerzo elegido con encamisados metálicos y chapas metálicas en vigas, es 
una solución factible para la zona, de costos de materiales aceptables y de uso común  en el 
medio.  
 
 
Se dejó abierto los refuerzos en nudos interiores ya que algunos de ellos tienen la particularidad 
de que concurren vigas por las cuatro caras de las columnas. Se miró diferentes estudios de 
investigación del comportamiento de nudos en zonas sísmicas, pero no se logró hallar 
información sobre nuestro caso particular. Aparentemente los materiales compuestos son una 
alternativa refuerzo para aumentar la ductilidad de los nudos de pórticos pero aún parece que se 
necesita profundizar más en el tema. 
 
El problema de los nudos con concurrencia de vigas en las cuatro caras, puede llegar a ser un 
aspecto repetitivo en edificaciones antiguas que debería investigarse. Esto abre una posible línea 
de investigación sobre materiales a utilizar o métodos de refuerzos que puedan mejorar el 
comportamiento de estos nudos.  
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• Tesina. 
 
La elección de realizar un trabajo de investigación respecto a un Proyecto Constructivo no sólo 
radica en el interés de comprender más el fenómeno del sismo, sino también conocer las 
metodologías y pasos a seguir para enfrentar temas desconocidos.  
 
En ocasiones tener el conocimiento teórico de ciertos temas, no es suficiente para garantizar un 
criterio razonable para afrontar temas nuevos, interpreto que es de suma importancia hacer 
experiencia en muchos casos de este tipo, siempre acompañado por la guía de profesionales 
experimentados que nos abra los ojos de cómo se debe interpretar un problema y de cuáles son 
los puntos relevantes a considerar. Es esta experiencia la que nos permitirá hacer un mejor uso 
de nuestros conocimientos y no dejar pasar detalles relevantes que seguramente si no hubiera 
sido por un guía se hubieran ignorado. Muchas veces la complejidad del problema nos desvía de 
comprobaciones simples y  sencillas que podemos realizar simplificando el problema para dar 
una buena interpretación y solución. 
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Notas relacionadas
Mitos y medidas que adoptan los mendocinos ante
un sismo
Leandro Sturniolo - lsturniolo@losandes.com.ar
El terremoto registrado el 27 de febrero en Chile
evidenció aciertos y errores en lo que a construcción
sismorresistente se refiere. Según Carlos Llopiz, un
experto a nivel provincial y nacional en la materia,
Mendoza construye con códigos de edificación de la
década del '80, a pesar de que existen actualizaciones
recientes.
 
Además la falta de control de materiales y de obras en
general "pueden llegar a ser las causas de efectos
impredecibles", en el caso de que nuestra provincia
sufriera una catástrofe parecida a la registrada en el
país vecino,
No muchos saben que en nuestra provincia,
justamente en el Instituto de Mecánica Estructural y
Riesgo Sísmico (Imeris), ubicado en la Facultad de Ingeniería de la UNCuyo, existe uno de los laboratorios de
estructura más grandes de Sudamérica.
 
Fue inaugurado en 2006 y allí se pueden hacer modelos en escala uno en uno, estudios científicos acerca de la
calidad y la fortaleza de materiales a utilizar en construcciones, además de aplicarse lo último en lo que a códigos de
edificación aptas para zonas sísmicas se refiere.
Sin embargo, las trabas impuestas por el Gobierno Nacional a la implementación de códigos edilicios vigentes y la
falta de control, sobre todo en la construcción actual de parte del gobierno y los municipios provinciales, hace
especular con un futuro incierto ante una hipotética catástrofe.
 
Cabe destacar -advierte Llopiz- que sólo dos municipalidades de Mendoza aplican códigos recientes, Godoy Cruz y
San Rafael, los restantes 16 departamentos mendocinos siguen habilitando obras con conceptos antisísmicas de
hace casi 30 años.
-¿Qué pasaría a nivel construcción si en Mendoza se registra un sismo como el de Chile?
-Es imposible sacar una conclusión sobre todos los tipos de construcción. Nuestra provincia no ha sido "probada"
por un gran terremoto: el último ocurrió en 1861. Lo que pasó después fueron muestras gratis, simplemente para
recordarnos que vivimos en zona sísmica. Acá el problema demostrable es otro.
-¿Cuál es?
-Se están utilizando códigos de construcción de la década del ?80, eso ya está obsoleto. En su momento aplicaban
aspectos muy buenos, pero en aquel momento no se sabía lo que se sabe hoy.
 
La cuestión es que el Cirsoc (Centro de Investigación de los Reglamentos Nacionales de Seguridad para las Obras
Civiles), entidad responsable de redactar los códigos ya emitió en 2005 su nuevo reglamento de construcción y está
listo para la firma del Ministerio de Infraestructura de la Nación desde ese año.
-¿Cree que hay intereses creados por los cuales no se aprueban los nuevos códigos?
-No le puedo asegurar eso, puede haberlos, lo que sí queda evidenciado es que esto no es una prioridad para
nuestro país. Incluso hemos hecho estudios que justifican que la aplicación de los nuevos códigos sería aún más
económica y efectiva.Ya han pasado cinco años, esto es tan curioso como grave para la sociedad.
Desde el Instituto de Mecánica Estructural y Riesgo Sísmico, Carlos Llopiz advierte que la
construcción en Mendoza se rige por normas de los '80 y que en Chile se actualizan cada 3
años.
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-¿A pesar de la magnitud del sismo, Chile demostró lo contrario no es cierto?
-Claro que sí, hay que ser sinceros, en Chile se actualizan los códigos cada tres años. Además en Santiago, por
ejemplo, no habilitan una sola construcción si no posee el certificado de control de materiales.
-¿Y cómo funciona ese control en Mendoza?
-El control de materiales acá no llega al 2% de las construcciones y otro de los controles que se ve postergado es el
de hormigón. Mientras tanto, las obras se fiscalizan de manera discontinua, precaria y poco eficaz.
-¿Qué recomendaría usted en este sentido?
-No todo el personal está capacitado para inspeccionar una obra. Los gobiernos deberían pedir apoyo a la UTN y a
la UNCuyo para que nosotros brindemos cursos de adiestramiento a los inspectores de las obras. Hay que
evaluarlos y brindarles un certificado que amerite que es una persona idónea para realizar ese trabajo.
En Chile existe eso, hay un registro nacional de profesionales habilitados para diseñar y controlar construcciones
sismorresistentes.
-¿El gobierno provincial y los gobiernos municipales que están enterados de esta situación?
-Tengo un proyecto respecto a lo que tiene que ver con el control. Ellos lo saben, pero no lo aplican.
-¿Cómo podrían responder ante una catástrofe la edificación antigua de la provincia?
-Las construcciones anteriores al año ?70 son muy vulnerables, no quiere decir que se vayan a caer, pero son
susceptibles de sufrir graves daños, allí tenemos hospitales, escuelas y edificios públicos. Las del '70 al ?87 se
empezaron a construir con aquel código, hay una gran salto, pero no se tenían los conocimientos de la actualidad.
En este caso hay edificios de media altura y altos que corren riesgos importantes. En los '80 se mejoran los criterios
de construcción, pero falta control. Finalmente, en las obras actuales se trabaja con códigos obsoletos; esto es lo
que más nos preocupa. Nosotros en la Universidad formamos a los alumnos con conocimientos que no pocas veces
pueden aplicar en la realidad, es muy absurdo.
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San Luis se transformó
con el Carnaval de Río
La fiesta más famosa de
Brasil se trasladó a Potrero
de los Funes este fin de
semana. 1.200 sambistas
-entre los que había 200
argentinos- deleitaron a casi 15 mil personas en dos
noches frías llenas de calor carioca.
La Vendimia Gay se llenó
de color, brillo y mucha
música
El ya tradicional festejo
coronó anoche en el Bustelo
a su reina y a su rey. El
guión no convenció, pero los
artistas en escena y una banda tributo a Queen se llevaron
los aplausos.
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¿Estam os preparados para m anejar un escenario de desastre natural de
esas dim ensiones?, ¿cóm o debem os actuar después del sism o?, ¿adónde
deberíam os recurrir en caso de que nuestra vivienda colapse? M itos y
verdades de una realidad incóm oda.
El terremoto que afectó recientemente a Chile, los centenares de réplicas que han
por Patricia Rodón @ patriciarodn
6 de M arzo de 2010 | 07:56
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hilvanado con temor los días y las noches de nuestros vecinos y los diferentes
sismos que se han producido en distintas zonas de nuestro país y en nuestra
provincia han creado alarma, miedo y hasta una sensación inconsciente de
“sismicidad” entre los mendocinos, una suerte de “sugestión” colectiva de
temblor.
Mendoza, en su calidad de “zona de alto riesgo sísmico”, conserva amargos
recuerdos de sucesos como el que padece Chile. Entre los más recientes y
violentos, destaca el de 1985 que con una magnitud de 6 grados en la escala de
Ricther, en sólo 6 segundos, dejó seis muertos, 238 heridos y 12.500 viviendas
destruidas en el Gran Mendoza.
Y las preguntas no tardaron en surgir: ¿cómo afrontaría Mendoza un terremoto
semejante al de Chile?, ¿estamos preparados para manejar un escenario de
desastre natural de esas dimensiones?, ¿cómo debemos actuar después del
sismo?, ¿adónde deberíamos recurrir en caso de que nuestra vivienda colapse?
Trasladamos estas preguntas a nuestros lectores y entre 1.500 respuestas, más
del 50% de ellos eligió la opción “A los ponchazos, tratando de ver qué se hace en
esos casos”, mientras que el 25% respondió “Mal, pésimamente”. Las opciones
“optimistas”, como “De manera coordinada, siguiendo un plan que todos
tenemos presente” o “Con el Gobierno asumiendo su rol seriamente, liderando la
tarea” apenas fueron consideradas.
Entonces volvimos a preguntarnos por qué los mendocinos tenemos esta
sensación de profunda indefensión ante un terremoto y albergamos dudas acerca
de la construcción de nuestras viviendas, de la resistencia de  escuelas y
hospitales e incluso de la existencia de un plan de contigencia  ante un escenario
de estas características puesto a punto por el gobierno de la provincia.
Un escenario impensable hasta que sucede: un edificio partido en dos.
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¿Mendoza puede sufrir un terremoto como el de Chile?
Ante estas inquietudes provocadas por el terremoto de Chile, “es conveniente
aclarar que la realidad de los fenómenos sismogénicos es bastante más compleja
que la simple interacción de placas tectónicas”, refiere el ingeniero Carlos Frau
del Centro Regional de Desarrollos Tecnológicos para la Construcción,
Sismología e Ingeniería Antisismica (CEREDETEC), de la Facultad Tecnológica
Nacional Regional Mendoza.
Frau destaca que “es imposible trasladar el caso chileno a nuestro país”, porque
hay “una gran diferencia entre la génesis de los terremotos chilenos y argentinos.
Aunque la causa madre de ambos es la geodinámica de las placas tectónicas
Sudamericana, que es continental, y de Nazca, que es marítima, los terremotos
chilenos son clasificados como interplacas”.
“Esto significa que esos terremotos se generan por el contacto entre las  placas
Sudamericana y de Nazca cuyo contacto franco se da aproximadamente a 200
kilómetros de la costa. En cambio, en la zona Centro-Oeste de Argentina los
terremotos son clasificados como intraplacas, es decir, son terremotos que se
originan en el interior de una misma placa”, asevera el especialista.
El resultado son escenarios sísmicos diferentes para Chile y para Mendoza. “El
sistema de fallas sismogénicas en las zonas interplacas puede presentar fallas de
cientos de kilómetros con capacidad de generar terremotos de grandes
magnitudes como el del reciente terremoto y otros más de la rica historia sísmica
chilena”, explica Frau. Y agrega que el movimiento del suelo en los terremotos
chilenos se caracteriza “por una vibración distribuida en el tiempo, de ahí la gran
duración, que provoca ondulaciones en el terreno”.
Respecto del sistema de fallas del suelo de Mendoza y de San Juan, el experto
señala que “sus longitudes alcanzan sólo una decena de kilómetros, son breves,
con características de sacudón y de pocos segundos de duración”, señala. “Por
eso, las magnitudes máximas que podemos esperar en nuestra zona están por
debajo de las esperadas en Chile”, sostiene Frau.
Para el ingeniero esta diferencia en el movimiento del suelo juega un papel
importante en el daño potencial que puede producir un terremoto, ya que
“terremotos intraplacas de moderada magnitud y de foco superficial pueden
causar tanto o mayores daños que terremotos interplacas de altas magnitudes y
con epicentros distantes”.
¿Qué pasaría en Mendoza ante un terremoto destructivo?
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La historia sísmica registrada de
Mendoza suma una decena de
terremotos destructivos y ninguno
ellos alcanzó una magnitud mayor de
7 grados en la escala de Richter.
La imagen registra los tremendos
daños del terremoto de 1944 en San
Juan.
Entre ellos destaca el de 1861 que destruyó a la ciudad y dejó alrededor de 6.000
muertos; el de 1927, que produjo cuantiosos derrumbes y dejo una veintena de
heridos y el de 1985 que midió 6 grados, según la información que publica en su
página de internet el Instituto Nacional de Prevención Sísmica.
Los terremotos de mayor magnitud de todos los ocurridos en Argentina son los
que sufrió San Juan en 1894, que alcanzó los 8 grados en la escala de Richter, y el
de 1944, que llegó a los 7.4 grados en la misma escala. Este último destruyó la
ciudad de San Juan y provocó la muerte de 10.000 personas. El de 1977, que tuvo
epicentro en Caucete, alcanzó los 7.4 grados y dejó 65 muertos y 300 heridos.
Recordamos la magnitud de estos sismos que están presentes en la memoria
de miles de mendocinos para establecer una comparación, con el reciente
terremoto de Chile que alcanzó 8.8 grados en escala de Richter y ya es uno de los
sismos más terribles que se han producido en la historia sísmica registrada del
mundo.
“Hay que aclarar lo que es la magnitud de un sismo, que es un número que se
mide en la escala de Richter, y lo que es la intensidad que es el daño que se
produce en las construcciones y que se mide en la escala Mercalli. En los
terremotos antiguos, que se miden en la escala Mercalli modificada, los daños
son mucho más elevados que los actuales, por el tipo de construcción”, señala
Graciela Maldonado, directora del CERETEDEC.
El terremoto de Caucete de 1977, en
San Juan, afectó severamente a
numerosas estructuras en Mendoza.
Edificios emblemáticos que
colapsarían
Al referirse a nuestras edificaciones,
la doctora en Ingeniería, detalla que
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“en Mendoza hay numerosas construcciones que datan de antes de 1923. La
primera ordenanza de la ciudad de Mendoza es de ese año y en cierta manera
refleja los últimos sismos importantes que tuvo Mendoza. Ahí empieza a
pensarse en la construcción antisísmica. Toda la construcción anterior a esa
fecha, muchas casas de la Cuarta Sección, el Pasaje San Martín, la dirección de
Turismo, la misma Legislatura, que son de alrededor de 1912, seguramente
tendrían muchísimo daño ante un terremoto fuerte”.
Otro tanto podría suceder con los Portones del Parque, las estatuas de los
Caballitos de Marly, la escultura del Cerro de la Gloria, el Colegio Nacional
Agustín Alvarez, el Museo del Pasado Cuyano, la basílica y el convento de San
Francisco, la iglesia Nuestra Señora de Loreto, la iglesia de Nuestra Señora de la
Merced, el ex Banco Hipotecario Nacional, el edificio del Diario Los Andes, el
Teatro Independencia, el ex Banco de Mendoza (hoy ECA) y obviamente, las
ruinas de San Francisco, entre otros, todos ellos construidos antes de 1920.
“Entre 1923 y hasta 1960 se observa otra etapa en la que empieza a valorarse el
comportamiento de los materiales pero todavía se sigue trabajando mucho con
adobe. En algunos casos se comienza vigar el adobe, previendo un sismo. El
terremoto de 1944 en San Juan provoca que en Mendoza se prohíba la
construcción con adobe, porque se demuestra la fragilidad que tiene este tipo de
materiales”, indica la ingeniera.
En las décadas del ´40 y´50 se construyeron, entre otros, el Teatro Griego Frank
Romero Day, la Casa de Gobierno, el Mercado Central, el edificio Gómez, el
Acuario Municipal, el Museo Municipal de Arte Moderno y el Teatro Quintanilla
de la plaza Independencia.
Maldonado explica que “a partir de 1970 se hace un cambio importante en la
evolución de la obra y se empieza a construir bajo el concepto de
sismorresistente”. Entre los edificios construidos en esta década, destacan la
Municipalidad de la Capital, el Centro de Congresos y Exposiciones y el estadio
Malvinas Argentinas.
“En la década del ´80, los ejemplos de sismicidad internacional empiezan a
demostrar que no era suficiente lo que se había pautado con los reglamentos del
año ´70. Y se procede a actualizarlos. Tenemos en discusión actualmente el
reglamento del CIRSOC (Centro de Investigación de Reglamentos de las Obras
Civiles) que reglamentaría la construcción antisísmica de todo el país”, apostilla
la experta.
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El CEREDETEC tiene instalados diez acelerómetros y 74 sismoscopios en
edificios y puntos clave del Gran Mendoza.
Los hospitales de Mendoza
Maldonado destaca que “el Hospital Central se estaba construyendo cuando
sucedió el terremoto de San Juan y se lo habilitó parcialmente para atender a los
heridos de ese desastre. Ese hospital fue refuncionalizado y reforzado hace varios
años y se espera que no tenga problemas en caso de terremoto”.
Respecto del Hospital Lagomaggiore, la ingeniera señala que “fue inaugurado en
1980 y construido con los código del ´70, o sea, que tiene una construcción más
actualizada. Lo mismo pasa con el Hospital Notti, que los nuevos hospitales que
se han levantado en distintos departamentos de Mendoza, pero hay un gran
patrimonio construido que tiene previsiones sismorresistentes de quien hizo la
construcción y no del reglamento adecuado”.
Reglamentos obsoletos
Maldonado describe una situación paradojal en cuanto a los reglamentos de
construcción en nuestra provincia, la que describe como un “problema
institucional importante” y como “un problema legal serio”.
“De acuerdo a lo que marca la ley nacional, tendríamos que estar aplicando
códigos del año ´80 que es un reglamento totalmente obsoleto. Cuando salen los
reglamentos CIRSOC en 1982 eran ya obsoletos en su primera versión. Se los
actualiza en el año 2000, casi veinte años después. Se discuten hasta 2003 los
reglamentos más importantes del país en materia de construcción, se propone
una nueva reglamentación en 2005 y todavía está en el despacho del Secretario
de Obras Públicas de la Nación esperando la firma del decreto de
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implementación. Ya fueron discutidos, consensuados y está a la firma del señor
José Francisco López. Es decir, hace cinco años que está el reglamento en un
cajón y no entra en vigencia”, dice con énfasis la directora del CERETEDEC.
Maldonado señala que “un ingeniero que aplica los reglamentos nuevos, de 2005,
lo hace por el compromiso ético que tiene con la sociedad, con la gente. ¡Cómo
podríamos aplicar reglamentos que están obsoletos a nivel internacional, que ya
sabemos que son inadecuados!”, dispara la experta.
Y agrega que “los europeos cambian sus reglamentos de construcción cada diez
años, los llaman los eurocódigos, y cada país adapta el nuevo reglamento a su
necesidad. Estados Unidos cambia sus reglamentos cada cuatro años. Nosotros
empezamos a discutirlo en el año 2000, hubo una primera versión en 2004 y se
redactó en 2005 y todavía no se aprueba”, subraya la ingeniera que destaca el
atraso de diez años en la legalización de las nuevas normas de construcción.
“Incluso hemos usado más los proyectos de reglamento, que los reglamentos en
sí. Por ejemplo, el del PRAE cuyo primer proyecto es de 1960, todos los
ingenieros lo adoptaron y lo usaron y nunca fue reglamentado. El primer
reglamento fue el del CIRSOC de 1982. Por eso es que a nivel profesional hay una
gran inquietud por aplicar los reglamentos nuevos, y no solamente por ser
responsables profesionalmente, sino porque estamos construyendo casas y
edificios en zona altamente sísmica y hay una gran preocupación”, señala la
ingeniera.
“A pesar de las nuevas tecnologías tenemos una inercia muy grande para cambiar
algo. Incluso los cambios son más beneficiosos para los empresarios que en las
anteriores reglamentaciones y sin embargo insistimos en mantener reglamentos
obsoletos. Estas son decisiones políticas”, opina Maldonado.
La excepción de la regla
Mendoza tiene una excepción porque en 2007 cuando Julio Cobos era
gobernador de la Provincia puso en vigencia por decreto esos reglamentos, por lo
que los mendocinos tenemos códigos más actuales.
La Constitución provincial establece que los temas de seguridad pública como la
construcción son potestad de cada municipio y si a esa municipalidad le interesa
lo pone en vigencia o no.
Momento de pruebas en el laboratorio del CERETEDEC: 35 toneladas a punto
de caer sobre un nuevo compuesto.
“Este es un avance grandísimo de Mendoza respecto del resto del país. Pero no
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tiene respaldo jurídico a nivel
nacional. Además, quien pone en
vigencia la nueva reglamentación son
las propias municipalidades y si un
municipio no pone en vigencia el
reglamento está en su derecho, pero
si un profesional construye de
acuerdo a los códigos nuevos y esa
municipalidad no los ha aprobado se
establece un conflicto”, ejemplifica
Maldonado.
Y relata que lo que hacía el
profesional responsable era elevar
una nota en que hacía cargo a esa
municipalidad de la aplicación del
reglamento obsoleto. Ante la nota, la
municipalidad aprobaba el plano de
acuerdo al reglamento actualizado,
que no era el que ellos tenían en vigencia.
La especialista destaca que “la única municipalidad en toda la provincia que tiene
en vigencia todo el paquete nuevo de reglamentos de construcción es Godoy
Cruz. Los demás municipios van aceptando lentamente. Hasta hace dos años
Luján tenía en vigencia los reglamentos del ´70 y el año pasado se actualizó San
Martín, que también tenía esos reglamentos”.
¿Un Estado negligente?
“La inercia que tiene nuestra administración pública en estos temas es terrible.
Uno no tiene más remedio que preguntarse qué intereses hay cuando el mismo
Estado decide aplicar los reglamentos más antiguos. Es como cuando uno se va a
operar: ¿si se puede hacer una laparoscopía por qué aceptar que te abran con un
cuchillo de carnicero? Es lo mismo”, sentencia la ingeniera.
Y reflexiona: “Si el Estado es negligente acerca de la modernización de los
reglamentos de construcción, si no es consciente de que estamos en una zona
altamente sísmica, ¿qué queda para la gente? La sensación de que estamos a
merced del capricho de un grupo de funcionarios”, dictamina.
Para Maldonado “no se trata de gastar lo menos posible en la obra. En general, la
estructura es lo más barato, lo más caro son las terminaciones, los detalles. Pero
si no se construye una estructura en un sismo todo ese detalle se va a venir abajo.
Es un problema cultural. Cuesta mucho que el Estado en Argentina y en Mendoza
entiendan las mejoras que los ingenieros de todo el mundo van implementando a
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partir de lo que se aprende de los terremotos. Porque lamentablemente se
aprende de los sismos y con el costo de cientos de vidas”.
La directora del CEREDETEC no sólo habla por sí misma al verbalizar estas
apreciaciones, sino que resume el espíritu de la “Carta de Mendoza sobre gestión
de riesgo de desastres”, fruto de las Primeras Jornadas Internacionales sobre
gestión de riesgo de desastres, que tuvo lugar en 2009 en la UNCuyo y de la
participaron el CONICET Mendoza, el Colegio de Arquitectos de Mendoz, la
Universidad Favaloro, la Universidad de Congreso, la UNT, la UNCuyo, la
Dirección de Defensa Civil y la Secretaría de Medio Ambiente del Gobierno de
Mendoza, entre otros organismos.
En este documento se insiste en “la necesidad de consolidar un sistema
provincial interinstitucional que coordine y articule las acciones y planes de
prevención, mitigación y atención de desastres o catástrofes en la provincia de
Mendoza” y propone como principales objetivos “promover la aplicación de
tecnologías destinadas a la planificación de acciones sostenibles de prevención y
mitigación de desastres que propicien la reducción de la vulnerabilidad”;
“impartir capacitación comunitaria y generar espacios de educación formal y no
formal para la formación de recursos humanos, tanto profesionales como
técnicos” y “difundir y comunicar, en forma idónea, adecuada y precisa, medidas
de preparación y autoprotección en la sociedad mendocina”.
Maldonado vuelve sobre el concepto de que es “el Estado quien debe entender
cuál es el escenario de daño que vamos a tener en caso de sismo. El último
documento más o menos confiable que tuvimos es el de la microzonificación
sísmica de Mendoza que se publicó en 1989. Después no hemos tenido más
documentos oficiales de evaluación de daños”.
“Es el Estado quien tiene que saber cuántas viviendas hay, nuevas y viejas; las
municipalidades tendrían que relevar esta información para poder plantear un
escenario. Si no, no tenemos nada para actuar. Yo imagino que Defensa Civil
debe tener un plan de contingencia, pero no las comparte en su página web por
ejemplo. El periodismo no lo conoce, los que estamos en la investigación
específica de estos temas no los conocemos”, argumenta la ingeniera.
Y redacta en primera persona algo que queremos saber todos los mendocinos:
“Yo quisiera saber cuáles serían las acciones que deberíamos tomar en caso de
terremoto. Si el Estado tiene esa información o la tiene muy guardada o tiene de
miedo de mostrarla o no la tiene. No sé. Creo que sería mucho más sano que
todos supiéramos qué hacer después de un sismo. Suponiendo que colapsen las
viviendas, ¿adónde debe ir la gente?, ¿cuáles son las zonas de seguridad en cada
centro urbano?, ¿debemos ir a las escuelas? Y si las escuelas han sufrido daños,
dónde se pone a la gente, ¿a las plazas?, ¿qué otros espacios abiertos tenemos en
la Ciudad?”, se pregunta.
Qué pasaría en Mendoza ante un terremoto de alto poder destructivo -... http://www.mdzol.com/nota/194694/
9 de 12 13/04/2013 21:39
Anejo
134
“Creo que el Estado tiene que tener alguna otra respuesta para este tema.
Nosotros no las conocemos, tal vez las tengan, pero nos queda la duda porque no
la informan. No son de dominio público. Con Internet se puede informar
masivamente a la población antes de un sismo, previniendo con seriedad”,
sintetiza la experta.
Nuevos materiales de construcción en proceso de investigación.
Las personas, la construcción y los daños
“Este tema de la problemática sísmica en cuanto construcción no llega a la gente.
Sólo sabe que si tiembla, su casa o su edificio tiene o no daños, y nada más”,
apunta la experta que es contundente al decir que “la construcción sobre rodillos
es una leyenda urbana de los mendocinos. No hay casas ni edificios construidos
así en la provincia, es una fantasía”.
Y agrega que “el concepto de antisísmico no existe. En realidad se trata de una
evolución de los conceptos, porque antes se pensaba que cumpliendo los
reglamentos de construcción no se iba a tener daño. Pero los sismos han
demostrado lo contrario porque en el caso de un terremoto fuerte vamos a tener
daño. Por eso, el concepto varió a sismorresistente”.
Algunas mejoras respecto de los reglamentos anteriores apuntan a mejorar las
pautas de diseño con daño, o sea, encadenar todo lo que es mampostería,
estudiar cuántas aberturas se puede tener y cómo distribuirlas para evitar el
daño, es decir, mejorar el conjunto del comportamiento de la estructura. “Incluso
se podría saber en qué parte de un edificio se va a producir el daño mayor”,
relata Maldonado.
En la casa algunas medidas de autoprotección ante un sismo son anclar las
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bibliotecas, ajustar los electrodomésticos grandes, todo lo que se pueda mover y
caerse sobre una persona.
En el caso de las numerosas construcciones mixtas que hay en Mendoza,  la
experta recomienza saber cuál es la parte más resistente de la casa, definir cuál es
la zona de seguridad y estar preparados en caso de sismo para salvar la vida. E
insiste en el concepto. “La gente debe tomar conciencia que en un caso de sismo
fuerte va a tener daño en su casa”.
La destrucción en Chile
“Uno puede ver por las fotos y las imágenes de los daños en Chile que las
estructuras han respondido en general muy bien. Ante la magnitud de un sismo
como éste uno esperaría mucho más daño. El daño que se ve en general no es
estructural, estamos hablando de las casas y edificios de material, no de madera
ni de adobe”, destaca la ingeniera.
“Se caen los vidrios, cielos rasos suspendidos, plafones, mampostería, ese tipo de
daños no estructural es habitual en un terremoto. Más allá de la evaluación final,
si se puede recuperar o hay que demoler, la gente pudo salir a la calle. Ese es el
objetivo de un ingeniero: construir para que la gente en caso de sismo pueda
salir”, analiza Maldonado.
La doctora en Ingeniería argumenta que “desde lo cultural, cada país tiene su
propia organización frente a la ocurrencia de desastres y en cuanto a la capacidad
de organización y prevención. Nosotros no tenemos la misma organización que
tiene Chile y tampoco sabemos hasta dónde está realmente preparada Defensa
Civil”.
Prevenciones
“Sobre el Triángulo de la vida hemos investigado bastante y no hemos
encontrado la tesis de esta teoría. El servicio sismológico de Estados Unidos lo
tiene incluido dentro de los mitos de la ingeniería sísmica. Puede ser una
experiencia personal de este rescatista, es su aporte”, opina Maldonado sobre
esta polémica teoría.
Refiere que en lo personal alberga “más dudas que certezas” con respecto a ella.
“No es absurdo lo que plantea siempre y cuando uno pueda encontrar un
triángulo durante un sismo que ayude a preservar la vida. Pero, en lo personal,
estoy lejos de hacerlo un dogma”.
La ingeniera destaca las recomendaciones de los expertos de lo que sería la
Defensa Civil de Estados Unidos. “Yo recomendaría más las del FEMA que
algunas otras que aparecen por ahí, aunque no tengamos los mismos sistemas
constructivos, porque son criterios de protección probados, muy coherentes y de
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sentido común sobre cómo uno debe protegerse”, opina.
Y agrega que “todo depende de dónde le toque a una persona vivir un terremoto.
Una viga corta va a soportar mejor las presiones que una viga larga, por ejemplo;
y siempre hay que alejarse de los vidrios. Pero no hay una receta que se ajuste a
todos los casos”, finaliza.
Patricia Rodón
Link perm anente: http://www.m dzol.com /nota/194694/
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